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フセンタリング機構」（以後，「SC」と表記）と呼称する．米国の Ricles と Sause ら 19
～21）は柱梁接合部に対して，梁に平行して初期張力を与えたより線を柱間に導入する
ことで，柱梁接合部への残留変形低減効果の付与を実現している．また類似した柱梁
接合部への SC を Christopoulos と Filiatrault ら 22～24）も提唱し，残留変形の低減を図っ




 現在までに考案されているセルフセンタリング機構（SC）について，Ricles と Sause












メントよりも大きくなると，図 1.2（a）中の 1 で柱梁は離間し回転角が生じる．ここ
で，このときの剛性はアングルとより線の剛性に依存する．続けて載荷すると 2 でア
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ングルが引張降伏し，その後 3 で全塑性状態に至る．それ以上の変形を与えると，5





この SC 柱梁接合部の利点は次にまとめられる． 





Fig. 1.1 Concept of self-centering system for beam-to-column connection: 


























Fig. 1.2 Behavior of self-centering system for beam-to-column connection: 
(a) Deformation form; (b) Hysteresis loop










この SC 柱梁接合部の残留変形低減効果を検証するために，Ricles らによって実物大


























Fig. 1.3 Experimental result of self-centering system for beam-to-column connection



















第 3 章では，本論文で提案する SC を導入した柱脚（SC 柱脚）による骨組全体の残
留層間変形の低減効果を明らかにする．3 層骨組と 6 層骨組の鋼構造骨組を対象に，
柱脚の種類を変数とした時刻歴応答解析を複数の地震動に対して実施する．柱脚の種
類は，一般的に鋼構造骨組で用いられる固定柱脚（完全剛塑性型）・露出柱脚（スリッ




 第 4 章では SC 柱脚を開発する．開発に際しては，特殊な材料ではなく一般的に用
いられる SS400 材と PC 鋼棒のみを使用して，前述のフラッグ型履歴を柱脚部に付与
することを考える．本柱脚ではまず鋼製基礎梁と H 型鋼柱を使用し，両者を PC 鋼棒
で緊結した上で鋼製ダンパーを導入してフラッグ型履歴を実現する．ただしこの章で
は柱脚へのフラッグ型履歴の導入を優先して考え，第 3 章で得られた耐力と剛性に対
する最適設計は第 5 章に委ねている．開発した SC 柱脚の性能を確認するために，2
方向同時載荷が可能な油圧ジャッキ装置による静的漸増繰返し実験を実施する．そし
 - 6 -
て SC 柱脚の剛性と耐力に関して実験結果を設計式から得られた計算結果と比較して，
その設計式の妥当性を確認する． 
 第 5 章では，第 4 章で開発した SC 柱脚の改良に取り組む．改良の主な項目は，柱
脚の 2 方向対応性と，第 3 章で得られた SC 柱脚の最適耐力の付与である．基本的な
柱脚形状は第 4 章での SC 柱脚を踏襲して，PC 鋼棒と SS400 材による柱，基礎梁，鋼
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ては 1 次設計における変形角に関する規定，2 次設計における最大耐力に関する規定
など，複数の既定が変形と耐力に関して取り決められている．それに対して残留変形
に関しては，明確にその許容値や目標値，そしてその根拠に言及している文献や規準
は見あたらない．米国カリフォルニア構造技術者協会（Structural Engineers Association 












































































総調査戸数 169 戸に対する調査に対して，家屋の傾斜角 0.015rad 以上のものが 47 戸






 1995 年の兵庫県南部地震における芦屋市・戸建住宅 100 戸の住民に対して実施され





































・ RC 造 
建築工事標準仕様書・同解説 JASS5 鉄筋コンクリート工事 2.25)では，壁や床におけ
るコンクリートの仕上がりの平たんさ（凹凸の差）の標準値は 3m につき 10mm 以下
としている．つまり RC 造建物では壁または床に係わる許容施工誤差は約 0.003rad で
ある（鉛直部材の倒れ・水平部材の傾き・水平部材のたわみ）． 
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・ 鉄骨造 
鉄骨工事技術指針・工事現場施工編 2.26)では，柱の倒れの管理許容差を 0.001rad，限
界許容差を 0.0014rad（1.4/1000rad）とし，また梁に関してはスパン長を l として管理




このように木造および RC 造では許容施工誤差は概ね 0.003rad，鉄骨造建物では限界















技術指針 2.28)において，被災度レベル A は安全と定義されている．この被災度レベル
A と認定される一つの基準として木造では一階の傾斜角が 0.017rad，RC 造と鉄骨造で
は傾斜角が 0.01rad と定められている（鉛直部材の倒れ）． 
（b）避難性に関わる許容残留変形 
軽量鉄骨下地間仕切り壁の地震時挙動を対象とした部分架構実験 2.29)では，層間変形









1) 居住性の指標に基づくと人間が知覚する限界傾斜角は 0.005rad から 0.006rad であり，
とりわけ 0.008rad から 0.01rad では頭痛やめまいを訴え日常生活に支障をきたす．
また，現行の指針は 0.006rad で欠陥住宅であるとみなしている．このことから居住
性の指標に基づく許容残留変形として 0.005rad があげられる． 
2) 施工性の指標に基づくと現行の許容施工誤差は限界許容差として，柱は 0.0014rad，
梁は 0.0014+5/ l rad が定められており，これらの数値は現在の建設技術の施工段階
での最大許容値を与える値となる．また，被災後の鉄骨造の修復限界は層間変形角
として 0.005rad で与えられるとの報告もある． 









 本論では，京都大学宇治キャンパスに立地する 1970 年竣工の鉄骨造 5 階建て建物を
対象に残留変形に対する実測調査を実施した．図 2.1 に対象建物の平面図および各面
における立面図，図 2.2 に対象建物の写真を示す．対象建物は，階高 3300mm×スパ
ン 3750mm で総スパン数が長辺方向 43 スパン（172.5m）短辺方向 20 スパン（80m）
のロ型の建物であり，東側に 2×2 スパンの吹き抜けが 2 ヶ所ある． 












Fig. 2.1 Plan and section for the target building  
Fig. 2.2 Photos: (a) South elevation; (b) South passage; (c) East passage; 








実測Ⅰでは図 2.3（a）に示す対象建物 4 階の各構面の床と東西側の柱を調査対象と
する．床に関しては可視光半導体レーザーによるレーザーマーカー（精度±1mm/5m）
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を用いて，廊下の中心を基準に柱間隔（3750mm）に対して床の傾斜を，南北側の廊





実測Ⅱでは南側 2 階の一室（長辺方向 7550mm×短辺方向 3600mm）の床を対象に実
測した．什器の配置の関係上，長辺方向の中心線のみを基準として基準点を定め，短





















 実測Ⅰにおける床の実測結果を以下に示す．図 2.4 の縦軸は各実測点における隆起
量（沈下量は負）を，横軸はスパン数を基準とした各実測位置を示す．初期実測位置















Fig. 2.4 Amount of upheaval in the 4th floor passage in each corridor: 
(a) For south-north; (b) For east-west 
South Corridor
North Corridor

























 次に実測Ⅰにおける柱の実測結果を以下に示す．図 2.5 の縦軸はスパン数を基準と
した各柱位置であり，横軸は柱の傾斜角である．柱の傾斜角は南側を正，北側を負で
示している．図 2.4 と同様に図中に示されるドット領域は直下に吹き抜けがあること
を示す．実測した柱本数は東側廊下と西側廊下でそれぞれ 14 本である．図 2.5 に示す
ように，鉄骨造建物の許容施工誤差（0.0014rad）以上の傾斜を有する柱の本数は，東
側廊下では計 8 本，西側廊下では計 0 本であった．このように東側廊下の柱にのみ施




じく 11 スパン目の-0.0013rad であり，東側廊下の柱の傾斜角のほうが西側廊下のそれ










Fig. 2.5 Column inclination for east-west side  
 
（b）実測Ⅱ 
 実測Ⅱにおける床の実測結果を図 2.6 に示す．実測結果を示すにあたり，図 2.3（b）
において示されている左上の実測点 A を基準として，それに対する床の相対沈下量を
図 2.6 に示す．X，Y 軸はそれぞれ点 A を基準とした計測点位置を，図中の濃淡で沈
下量をそれぞれ示している． 
図 2.6 から床の沈下の傾向は，長辺方向 0mm，900mm および 7550mm においては床
の沈下量がそれほど床の中心部に集中しておらず，傾斜角は 0.002rad から 0.0038rad
であった．しかしながら，1800mm から 6600mm の地点では床の中心部の沈下が顕著
になり，その傾斜角は 0.0056rad から 0.0067rad であった．とりわけ 3900mm 地点での
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Fig. 2.6 Floor subsidence in MeasureⅡ






















 本論において実測対象とした建物 4 階の使用者のうち 3 つの研究室を選び，アンケ
ート形式意識調査票を配布した．3 つの研究室をそれぞれ研究室 1，研究室 2，研究室
3 とする．本調査に対して有効回答数は研究室 1 が 5，研究室 2 が 10，研究室 3 が 12
の計 27 であった．各々の研究室は，地盤工学，水理学，地質学の研究に従事しており，
一般の人々よりも高い防災意識を有すると考えられる． 
 本調査における調査票は 10 項目の質問で構成されている．Q1 は使用者の使用年月
（使用者属性）について，Q2～Q4 は対象建物に対する使用者の印象について，Q5～
Q8 は使用している部屋の床および柱における傾斜の印象について，Q9 は建築構造分
野の耐震性を計る工学指標の一つである 0.005rad の印象について，Q10 はその他の意
見を問うている．アンケート形式意識調査における質問内容を表 2.1 に示す．  
 





























以下に，Q3 から Q9 の調査結果を記す． 
（a）対象建物の耐震性能（Q3，4） 
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に生活していることがわかった． 
（b）床の傾斜（Q5，6） 
 Q5 では床の傾斜について問うている．得られた調査結果を図 2.7（b）に示す．全体
の傾向としては，床の傾斜を感じる使用者は 11.1%であり，使用者の大多数はわから
ない，もしくは傾いていないと回答している．また Q6 では傾斜を感じる使用者に対












行令第 82 条（新耐震設計法）である．そこでは中規模地震を想定した 1 次設計におい




 調査結果では 0.005rad が大きいと回答した使用者数に比べて，3 倍程度の使用者が
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Fig. 2.7 Questionnaire result: (a) Impression for the structural performance; 






1: Very good  0 (0.0%)
2: Good   4 (14.8%)
3: Normal   9 (33.3%)
4: Bad  5 (18.5%)
5: Very bad 6 (22.2%)
6: Uncertainly   3 (11.1%)
1: Large inclination  
0 (0.0%)












1: Large inclination  
0 (0.0%)









1: Very Large 0 (0%)
2: Large  3 (11.1%)
3: Normal   9 (33.3%)
4: Small 6 (22.2%)
5: Very small 4 (14.8%)
6: Uncertainly   2 (7.4%)
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居住性指標のいずれからみても許容残留変形は約 0.005rad である．   
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1. 各層の柱を 1 本の魚骨柱に代表させる． 














1. 各層重量は 980kN とする． 
2. 各層高さは 4m とする． 
3. 各層柱間スパンは 8m とする． 
（a）
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4. 固定柱脚を想定して設計する． 
5. 使用部材のヤング係数 E は 205kN/mm2 とする． 
6. 崩壊系は梁崩壊型として，各階の梁端部と柱脚に塑性ヒンジを設ける．ここ
で解析上では柱端部は常に弾性に留まるとする． 
7. 全層にわたって柱梁接合部は剛接合とし，柱梁剛比は 1.0 とする．柱の反曲点
位置は柱高さに対して中央にあるものとして，崩壊機構を形成するまでは不
変とする． 
8. ベースシア係数 0.2 相当のせん断力が骨組に作用したときに，柱梁接合部は降
伏する．またこのときの層間変形角を 1/200rad とする．（1 次設計） 







とき i 層に作用するせん断力 iQ は（3.1）式で計算する． 
iii wCQ =        （3.1） 
 
iC ： 地震層せん断係数 
 iw ： i 層に作用する自重 
地震層せん断係数 Ci は（3.2）式で与える． 
0CAZRC iii =        （3.2） 
 Z ： 地域係数，1.0と設定 
 
tR ： 振動特性係数，建物の1次固有周期と地盤の種類に応じて決定する． 
iA ： 層せん断力係数の建物高さ方向の分布 












⎛ −= αα       （3.3）
 
iα ： i 層高さ部分が支える固定荷重と積載荷重の和を当該建物の地上部で
の固定荷重と積載荷重の和で除した値 
T ： 設計用 1 次固有周期 
T は（3.4）式で与える． 
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( )α01.002.0 += hT        （3.4） 










設計条件 7，8 を用いて柱と梁の断面を決定する．ベースシア係数 0.2 相当のせん断
力が作用したときの柱と梁の部材回転角は，設計条件 5 からそれぞれ 1/400rad である．
ここで i 層の柱と梁の断面 2 次モーメント（ ciI ， biI ）はモーメントと回転角の関係か





1 =  → θE
HMIc 6
1











    （3.5）  
2 層，3 層も同様にして柱・梁の断面 2 次モーメントを求める． 
（d）柱脚ばねの設定 
次に 1 層柱脚の回転ばねの特性を決定する．当該回転ばねの降伏耐力はベースシア
係数 0.3 相当のせん断力に対して 1 層柱脚に作用するモーメントである．初期剛性は
定義上無限大となるが，解析上は 1 層柱が両端固定状態のときの曲げ剛性の 103 倍と
する．また降伏後剛性は初期剛性の 10-6 倍とする（図 3.3）． 
= ×3 3 2
HM Q
= ×2 2 2
HM Q
= ×1 1 2
HM Q
=3 3B M M
= +2 2 3B M M M
= +1 1 2B M M M
=1 1C M M
Fig. 3.2  Shear force and moment relationship: (a) Share force; (b) Moment
tRCwAQ ×××= 0333
tRCwwAQ ××+×= 02322 )(









 各層の梁ばねの降伏耐力と全塑性耐力はそれぞれ設計条件 8，9 から計算する．剛性
に関しては，初期剛性は各層梁の両端固定状態での曲げ剛性として，2 次剛性は初期
剛性の 1/4，3 次剛性は初期剛性の 10-3 倍とする（図 3.3）． 
 
以上の条件から求めた 3 層骨組と 6 層骨組の諸元を表 3.1 に示す．表中の記号は左
からそれぞれ，各層柱頭の全塑性モーメント，柱脚の全塑性モーメント，柱の断面 2
次モーメント，梁の全塑性モーメント，梁の断面 2 次モーメントである．ただし本解
析では鉄骨骨組設計の慣例に従って，3 層骨組では柱と梁の断面を全層ともに 1 層の
断面と同じものを，6 層骨組では 1 層から 3 層までは 1 層と同じ断面，4 層から 6 層は








る SC 柱脚モデルは下記の要領で設定する．SC 柱脚モデルの履歴特性は 1 章で示した













Fig. 3.3  Rotational spring hysteresis for design procedure: 
(a) Column base; (b) Beam-to-column connection
1/1000Kb




・ 図中番号 0 から 1 までは SC 柱脚は固定柱脚と同じ挙動を示す．これは PC 鋼棒の
初期張力と柱軸力によって，柱が基礎に密着しており，柱と基礎梁が一体となっ
て挙動するためである． 
・ 1 で柱が離間した後，SC 柱脚はダンパーと PC 鋼棒の柔性に応じて変形する．そ
の後，2 でダンパーが引張降伏する． 
・ 2 以降は PC 鋼棒の伸び剛性で挙動する．本章では PC 鋼棒の塑性化は考慮しない． 
・ 3 で除荷後は，再びダンパーと PC 鋼棒の剛性で挙動する． 
・ 4 では 2 で引張降伏したダンパーが圧縮降伏する．そのため 1 から 2 までの耐力に
Story
1 ∞ 1.76 0.0149 3.17 0.0268
2 ∞ ∞ 0.0119 2.28 0.0193
3 ∞ ∞ 0.0074 0.87 0.0074
ctMp (kNm) cbMp (kNm) Ic (m4) bMp (kNm) Ib (m4)




1 ∞ 3.53 0.0296 6.76 0.0573
2 ∞ ∞ 0.0276 6.19 0.0524
3 ∞ ∞ 0.0248 5.41 0.0458
4 ∞ ∞ 0.0210 4.39 0.0372
5 ∞ ∞ 0.0162 3.10 0.0262
6 ∞ ∞ 0.0101 1.19 0.0101
ctMp (kNm) cbMp (kNm) Ic (m4) bMp (kNm) Ib (m4)
Story
1 ∞ 1.76 0.0149 3.17 0.0268
2 ∞ ∞ 0.0149 3.17 0.0268
3 ∞ ∞ 0.0149 3.17 0.0268
ctMp (kNm) cbMp (kNm) Ic (m4) bMp (kNm) Ib (m4)




1 ∞ 3.53 0.0296 6.76 0.0573
2 ∞ ∞ 0.0296 6.76 0.0573
3 ∞ ∞ 0.0296 6.76 0.0573
4 ∞ ∞ 0.0210 4.39 0.0372
5 ∞ ∞ 0.0210 4.39 0.0372
6 ∞ ∞ 0.0210 4.39 0.0372
ctMp (kNm) cbMp (kNm) Ic (m4) bMp (kNm) Ib (m4)
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対して，3 から 4 の耐力は 2 倍になる．ダンパーの圧縮に対する座屈は考慮しない． 
・ 4 以降では PC 鋼棒の剛性で挙動する．その後 0 から 1 までの履歴と交わる 5 にお
いて柱の離間が終了する．その後は 0 から 1 の経路を通る． 
・ 3 から 4 の経路，または 4 から 5 の経路において再び載荷が始まった場合には，1
から 2 の場合と同じ剛性によって挙動する．この場合，2 から 3 の経路と交わると
ころまで挙動し，その後 2 から 3 の経路に移行する． 




本解析では第 2 分岐点の回転角を 1/400rad とする．離間前の初期剛性は無限大であ
るが，これを第 2 分岐剛性の 100 倍の剛性で表現している．第 2 分岐剛性は，ダンパ
ー降伏耐力 dyM と離間耐力 dM の差である yM ，そして第 2 分岐点の回転角 1/400 から











露出柱脚で用いられる値を参照し 3.29），離間耐力は柱の全塑性モーメントの 0.1 倍，
降伏耐力は柱の全塑性モーメントとして定義する．また剛性については部材回転角
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1/400rad で最大耐力に達するとして，離間耐力までの剛性と最大耐力後の剛性はそれ





 SC 柱梁接合部は 1 章で紹介した Ricles らの SC1.19)を想定する．SC 柱梁接合部の耐
力等は文献 1.19 での実験結果に従って，以下のように決定する． 
pbdb MM 4.0=  
pbdyb MM 0.1=  
  db M  ：離間耐力 
  dyb M  ：回転角 3%時の耐力 
  pb M  ：梁の全塑性耐力 




した固定柱脚・露出柱脚・SC 柱脚を，梁の種類は剛接合柱梁接合部と SC 柱梁接合部
を考える．柱と梁の回転ばねに導入する各種類の組合せを表 3.3 に示す． 
回転ばねの種類のほかに，SC 柱脚履歴に関係するパラメータとして離間耐力 dM と
ダンパー耐力 yM の 2 つを検討する．表 3.4 に解析に用いた変数値の一覧を示す．変数
はそれぞれ 1 階柱の全塑性モーメント（以下 pcb M と表記）で無次元化した値である． 
ここで離間耐力とダンパー耐力の和 dyM （= dM + yM ）が 1 階柱の全塑性モーメント pcb M
を超える場合は柱端部が先に全塑性化するが，ここでは柱は弾性挙動するとして解析
を進めている．また本論ではフラッグ型の SC 柱脚を想定しているため，図 3.4 の履歴





Fig. 3.5  Hysteresis model for exposed column base
1st loading
2nd loading












時刻歴応答解析では骨組の粘性減衰定数は 1 次，2 次ともに 2%と設定する．時刻歴
応答解析で用いる地震動は，El-Centro，Hachinohe，Taft のそれぞれ EW 成分と NS 成
分の 6 波を 0.5m/s，1.0m/s に正規化した計 18 波と，兵庫県南部地震において神戸気象
台で観測された断層近傍強震動 11 波の計 29 波である．それぞれの地震動を種類別に
「標準波 0.5m/s」・「標準波 1.0m/s」・「神戸」とグループごとに表記する．図 3.6 に上
記使用地震動の減衰定数 2%における応答スペクトル図を示す．さらに比較のために，
米国 SAC プロジェクト 3.31）で採用されたロサンゼルスでの年間超過確率が 50 年で
10％と 2%の地震動群それぞれ 20 波ずつ（それぞれを 10/50, 2/50 と表記）に対する応
答スペクトルもあわせて示す．なおここではそれぞれの地震動種類別結果の 84 パーセ
ンタイル値を示している．標準波 1.0m/s は「神戸」とほぼ同じ加速度応答であり，10/50
SC Column base Fix column base Exposed column
Rigid beam-to-column connection ○ ○ ○
SC beam-to-column connection ○
Beam-to-column connection type
Column base type
Table 3.3  Combination of column bases and beam-to-column connections
Table 3.4  SC column base parameter
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 1.0
0.1 ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○
0.2 ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○
0.3 ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○
0.4 ○ ○ ○ ○ ○ ○ ○
0.5 ○ ○ ○ ○ ○ ○
0.6 ○ ○ ○ ○ ○
0.7 ○ ○ ○ ○
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 図 3.7 にプッシュオーバー解析結果を示す．固定柱脚と露出柱脚の場合は，ベース
シア係数 0.2相当で 3 層 6層両骨組ともに層間変形角が 1/200rad以下に収まっており，
適切な設計となっている．柱梁接合部を SC にした場合，6 層骨組で層間変形角が
1/200rad を 20%超えている．これは通常の柱梁接合部に比べて耐力・剛性が小さい SC
柱梁接合部の骨組全体に占める割合が 6 層では 3 層と比べて大きくなるためである．
SC 柱脚を用いた場合，両骨組とも SC 柱脚の離間耐力 dM とダンパー耐力 yM が小さい




3.5 3 層骨組の時刻歴応答解析結果 
3.5.1 層別応答結果 
図 3.8 に各層での応答結果を地震動グループごとに示す．カラムの濃淡は柱脚の種
類を表しており，左側から 1 層・2 層・3 層の解析結果を示している．SC 柱脚は表 3.4
の履歴モデルのうち，離間耐力 pcbd MM 5.0= ，ダンパー耐力 pcbd MM 3.0= の結果である． 




















2 層 3 層では 1 層に比べてそれぞれ 70％，40%程度の変形になっている．これは全層




る．一方 SC 柱脚の場合，2 層の残留変形が最も大きくなっており，3 層の残留変形は
最も小さい．これは 1 層の残留変形は SC 柱脚の残留変形低減効果によって減少する
のに対して，柱脚の固定度が小さいため，1 層柱頭に大きなモーメントが作用し，2
層の柱梁接合部の塑性化が進行するために，2 層の残留変形が大きくなるのが原因で
ある．なお，固定柱脚と露出柱脚では 1 層と 2 層の層間残留変形が 2 章で規定した許
容残留変形 0.005rad よりも大きくなっているが，SC 柱脚の場合には神戸の 2 層を除



















Fixed column base 


























Story drift angle (rad)
(b)
Fig. 3.7  Pushover analysis result: (a) 3 story frame; (b) 6 story frame











図 3.9 に柱脚別の最大変形を示す．図は横軸に離間耐力 dM の柱全塑性モーメント
pcb M に対する比率，縦軸に 1 層から 3 層までの層間最大変形の和 summ 3θ をとっており，





0.5m/s では，離間耐力 dM が pcb M6.0 より小さい範囲では，離間耐力が大きくなるにつ
れて最大変形が大きくなる．この理由として，SC 柱脚の耐力が小さい場合には，上部
構造に伝達されるせん断力が小さく SC 柱脚は大きく変形するものの，2 層・3 層の変
形が小さくなるために summ 3θ は小さくなることが挙げられる．SC 柱脚の耐力が大きい
場合には，上部構造に大きなせん断力が伝達され上部構造の変形が大きくなるため
summ 3θ が大きくなる傾向にあり，さらに SC 柱脚の耐力が十分に大きい場合には，SC





















Fig. 3.8  Comparison of the each story response for each column base: 



















Fixed column baseExposed column base SC column base
0 0
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 標準波 1.0m/s と神戸では離間耐力 dM の値が大きいほど，すなわち横軸の値が大き
いほど summ 3θ が小さくなる傾向にある．またダンパー耐力 yM の値が大きいほど summ 3θ が
小さくなる傾向も見てとれる．これは標準波 0.5m/s と比べてこれらは強い地震動であ
るためであり，耐力の小さい SC 柱脚では柱脚の変形が促進され，その結果が summ 3θ に
反映されている． 
 SC 柱脚と他の組合せ（固定柱脚，露出柱脚，SC 柱梁接合部）を比較すると，次の
ような傾向が見てとれる．標準波 0.5m/s での summ 3θ は SC 柱脚が最も大きく，SC 柱梁
接合部・露出柱脚・固定柱脚の順に小さくなる．標準波 1.0m/s と神戸では，離間耐力
dM が pcb M5.0 以上の場合にはダンパー耐力 yM が大きくなるに従って summ 3θ は小さくな
る傾向にある．その結果 summ 3θ について，SC 柱脚は固定柱脚よりは大きいが露出柱脚
とはほぼ等しく，SC 柱梁接合部よりも小さくなる．特に離間耐力 dM が pcb M に近い範
囲では summ 3θ は固定柱脚の値と同じ程度まで減少している．これは離間耐力 dM が大き
くなった場合には離間が生じずに離間前の挙動，すなわち固定柱脚として挙動するた
めである．この段階で他の組合せと比較すると離間耐力 dM が pcb M6.0 以上では離間耐
力 dM が小さい範囲に比べて summ 3θ の減少比率が小さくなっている．特に標準波 1.0m/s
においてその傾向は顕著にみられる．これは，離間耐力 dM が大きくなることで SC 柱
脚が固定柱脚に近い挙動をするようになったために，ダンパー耐力 yM による耐力増
大分による最大変形の減少効果が小さくなることによる． 
 以上から SC 柱脚について，最大変形総和を SC 柱脚の変数上で最小限に抑制するた
めに必要な耐力は，離間耐力では pcb M6.0 以上かつダンパー耐力では pcb M3.0 以上である．
この場合に他の組合せと最大変形総和を比較すると，固定柱脚よりも 20%程度大きく




















Fig. 3.9  Summation of maximum story drift angles for 3 story frame:
(a) Design 0.5m/s; (b) Design 1.0m/s; (c) Kobe
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 Fixed Exposed Fixed + SC beam
 - 44 -
3.5.3 残留層間変形総和の評価 
 図 3.10 に柱脚別の残留変形を示す．横軸に離間耐力 dM の柱全塑性モーメント pcb M
に対する比率，縦軸に層間残留変形の和 sumr 3θ を示している．残留変形総和は SC 柱梁
接合部が最も小さく，SC 柱脚・露出柱脚・固定柱脚の順に大きくなる． 
 標準波 0.5m/s では，SC 柱脚の離間耐力が小さいもしくは大きいときには sumr 3θ が大
きくなり，中間程度で sumr 3θ が小さくなっている．これは SC 柱脚の耐力が小さいとき
にはピン柱脚に近い挙動を示すため，上層に損傷が集中して sumr 3θ が大きくなる．一方
で耐力が大きい場合には，離間前領域において SC 柱脚は固定柱脚と類似した特性を
示すため，やはり上層に過大なせん断力が作用することで sumr 3θ が増大するのが原因で
ある．ただしすべての場合において，許容値以下に残留層間変形は収まっている． 
 標準波 1.0m/s や神戸の場合には，SC 柱脚の離間耐力 dM が pcb M3.0 程度と小さいと残
留変形総和は大きく，特に標準波 1.0m/s では固定柱脚や露出柱脚よりも大きくなって
いる．これは標準波 0.5m/s の時と同じ傾向で，SC 柱脚がピン柱脚に近い挙動を示す
ためである．離間耐力 dM が pcb M6.0 以上では sumr 3θ は半分以下に低減され，許容値以下
に収まっている．ダンパー耐力 yM に関しては， dM が大きくなるに従ってダンパー耐
力 yM が小さくなるほど sumr 3θ が小さくなる傾向が見られる．これはダンパー耐力 yM が
小さい場合，除荷時の復元力が大きくなり残留変形がこの復元力によって引き戻され
るため sumr 3θ が小さくなるからである． 
 SC 柱脚と他の組合せとの比較をすると，標準波 0.5m/s での残留層間変形総和 sumr 3θ は
SC 柱梁接合部が最も小さく，SC 柱脚・露出柱脚・固定柱脚の順に大きくなる．標準




















Fig. 3.10  Summation of residual story drift angles for 3 story frame:
(a) Design 0.5m/s; (b) Design 1.0m/s; (c) Kobe
0.004
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 Fixed Exposed Fixed + SC beam
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ず固定柱脚・露出柱脚と比べて SC 柱脚の残留層間変形総和は小さいが，SC 柱梁接合
部より大きい． 
以上まとめると，SC 柱脚で残留変形総和を最小にできるのは離間耐力 dM が pcb M6.0




変形以下であるか確認したが，各層ごとに許容残留変形 0.005rad 未満に収まっていた． 
 
3.5.4 各部のエネルギー消費量の評価 
 図 3.11 に SC 柱脚の性能別に各弾塑性回転ばねで消費されるエネルギー量を示す．
縦軸はエネルギー消費量を，横軸は SC 柱脚の離間耐力を示している． 





エネルギー消費からみた骨組の挙動は SC 柱脚の耐力の大小によって分類できる． 
























Column base 2 story beam 3 story beam 4 story beam
Energy dissipation (kNm) Energy dissipation (kNm)
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とで 1 層柱の反曲点は柱脚側に移動して，結果柱頭側により大きなモーメントが作用
することになる．そのため 2 階梁に累積塑性変形が集中する．一方でこの場合，1 層
柱脚の耐力は小さいため 2 層・3 層に作用する層せん断力は小さくなる．その結果 3
層での塑性化は抑えられエネルギー消費は小さくなる． 












3.6 6 層骨組の時刻歴応答解析結果 
3.6.1 層別応答結果 
図 3.12 に地震動グループごとの各層での応答結果を示す．図 3.5 と同じくカラムの濃
淡は柱脚の種類を表しており，カラムの右側から 1 層・2 層・3 層の解析結果となって
いる．SC 柱脚は，図 3.4 の履歴モデルで離間耐力 pcbd MM 5.0= ，ダンパー耐力
pcby MM 3.0= の結果を示している． 
 
 
Fig. 3.12  Comparison of the 6 story responses for each column base: 




Maximum story drif t (rad) Residual story drif t (rad)

















小さくなっている．一方で SC 柱脚の場合，2 層の残留変形が最も高くなっており，3
層・4 層においても 1 層と比べて残留変形が大きい．これは上層では SC 柱脚による残
留変形低減効果が見込めないこと，また 4 層から上層では 3 層までと比べて部材が弱
くなっているため，残留変形が 4 層でとくに大きめに発生しているのが原因である． 




図 3.13 に柱脚別の最大変形を示す．横軸に離間耐力 dM の柱全塑性モーメント pcb M
に対する比率，縦軸は 1 層から 6 層までの層間最大変形総和 summ 6θ をとっている．SC
柱脚は離間耐力 dM の値が大きいほど summ 6θ が小さくなる傾向にある．またダンパー耐
力 yM の値が大きいほど summ 6θ が小さくなる傾向も見て取れる．SC 柱脚以外の骨組と比
較すると 3 層骨組と同じく，ほとんどの場合において固定柱脚での summ 6θ がもっとも小
さくなっている．露出柱脚・SC 柱梁・SC 柱脚を比較すると dM が小さい場合，SC 柱
脚が summ 6θ はもっとも大きいが， dM が大きい場合には SC 柱脚は露出柱脚・SC 柱梁と
比べて小さくなっている． 




















Fig. 3.13  Summation of maximum story drift angles for 6 story frame:
(a) Design 0.5m/s; (b) Design 1.0m/s; (c) Kobe
0.05
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 Fixed Exposed Fixed + SC beam
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柱脚の最大変形総和は固定柱脚と比べて 10％程度の増大に収まっている．これは対象
骨組が 3 層よりも高層であるために柱脚の骨組全体に及ぼす影響が相対的に小さくな
っているためである．一方で SC 柱脚の耐力が大きくなると，3 層と同じく summ 6θ は減
少している．これは離間耐力 dM とダンパー耐力 yM の変数次第では SC 柱脚が固定柱
脚よりも耐力が大きくなるためである． 
 SC 柱梁接合部を使用した場合には，SC 柱脚のみの場合と比較しても summ 6θ は 10％以
上増大している．これはフラッグ型履歴を示す SC 柱梁接合部が多いため，通常のト
リリニア型を想定した柱梁接合部と比べて骨組全体のエネルギー消費能力が低下した




一方で露出柱脚と SC 柱梁接合部よりも 10%程度小さくなる． 
 
3.6.3 残留層間変形総和の評価 
 図 3.14 に柱脚別の残留変形を示す．横軸に離間耐力 dM の柱全塑性モーメント pM に
対する比率，縦軸に層間残留変形の和 sumr 6θ を示している．3 層骨組の場合と同じく SC
柱梁接合部が最も残留層間変形総和は小さく，SC 柱脚・露出柱脚・固定柱脚の順に大
きくなっていく． 
3 地震動グループともに同じ傾向がみられ，SC 柱脚の離間耐力 dM が小さい場合は
sumr 6θ が大きく，離間耐力 dM が大きくなるに従って sumr 6θ は減少している．しかしその
低減傾向は離間耐力 dM が大きくなるほど低下し，おおよそ pcb M6.0 程度で sumr 6θ の減少
傾向は横ばいになり，また残留変形総和は許容値以下に収まるものがある． 
ダンパー耐力 yM に関しては，離間耐力 dM が大きくなるに従って，ダンパー耐力 yM
が小さくなるほど sumr 3θ が小さくなる傾向が見られる．これは 3 層骨組と同じく，ダン
パー耐力 yM が小さいと除荷時の復元力が大きくなり，残留変形がこの復元力によっ
て引き戻されるため残留変形総和 sumr 6θ が小さくなるためである．6 層骨組では 3 層骨
組と比べてこの傾向が強く，ダンパー耐力 yM が小さいほど残留変形は小さくなって
いる．これは 3 層骨組と比べて 6 層骨組では，エネルギー消費箇所が多いために柱脚
のエネルギー消費量は残留応答にあまり影響を及ぼさないのに対して，残留応答を引
き戻す復元力の影響のほうが大きいためである． 
以上，SC 柱脚の離間耐力 dM が pcb M6.0 程度，ダンパー耐力 yM が pcb M3.0 以下におい
て残留変形総和は最も小さくなり，許容値以下に収まっている．しかしながらその低
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減率は固定柱脚の残留変形と比べると 30%程度に留まり，3層骨組における低減率 60%
よりもかなり小さい．このように柱脚 SC による残留変形低減効果は，6 層骨組では 3
層骨組と比べて小さい． 
またこれらの SC 柱脚性能における解析結果に関して各層ごとの残留層間変形を確
認したところ，図 3.12 と同様に 4 層～6 層の残留層間変形が許容残留変形 0.005rad を








露出柱脚・固定柱脚と SC 柱梁接合部を使用した場合を検討し，SC 柱脚の残留変形低
減効果の有効性を検討した．本章における主な所見は以下に示すとおりである． 
 
1. 3 層骨組の 6 層骨組ともに最大層間変形・残留層間変形の各層の応答は地震動に
よらず，それぞれの柱脚種類ごとに類似した傾向を示す． 
2. 3層骨組の最大変形総和を最小にする SC柱脚の離間耐力とダンパー耐力はそれぞ





















Fig. 3.14  Summation of residual story drift angles for 6 story frame:
(a) Design 0.5m/s; (b) Design 1.0m/s; (c) Kobe
0.004
0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8 0.9 Fixed Exposed Fixed + SC beam
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3. 3 層骨組の残留変形総和は，SC 柱脚においては離間耐力とダンパー耐力がそれぞ
れ柱全塑性モーメントに対して 0.6 倍と 0.3 倍において最小になる．この SC 柱脚
を他の条件（固定柱脚・露出柱脚・SC 柱梁接合部）と比較すると，残留変形が非
常に小さい SC 柱梁接合部に対しては 5 倍程度大きいものの，固定柱脚や露出柱
脚と比べて 50%以上の残留変形低減が見られ，また各層の残留層間変形角は許容
残留変形以下に収まっている． 
4. 6 層骨組の最大変形総和は，SC 柱脚の離間耐力とダンパー耐力が大きくなるに従
って減少する傾向を示した．SC 柱脚を他の条件（固定柱脚・露出柱脚・SC 柱梁
接合部）と比較すると，固定柱脚より最大変形総和が 10%程度大きくなるが，露
出柱脚とほぼ等しく，SC 柱梁接合部より 10%程度小さくなる． 
5. 6 層骨組の残留変形総和は，SC 柱脚では離間耐力とダンパー耐力がそれぞれ柱全
塑性モーメントに対して 0.6 倍と 0.3 倍の場合に残留変形総和が最小になる．この
SC 柱脚を他の条件（固定柱脚・露出柱脚・SC 柱梁接合部）と比較すると，3 層
骨組の場合と同じく残留変形が非常に小さい SC 柱梁接合部よりは残留変形総和
が大きいが，固定柱脚や露出柱脚と比べて 30%以上の残留変形低減が見られる． 
6. 3 層骨組に比べて 6 層骨組では SC 柱脚のみを使用した場合の残留変形低減効果が
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上記の条件下で下記の 2 つの案を考えた． 
（A） 柱通しで梁を両側に横付けする方法（図 4.1（a））． 





















Fig. 4.1  Concept for self-centering column base: (a) Concept 1; (b) Concept 2; (c) Concept 3















ーの設計は 4.1.6 で示す． 
 
4.1.3 設計条件 
 SC 柱脚の設計・開発においては以下の条件を設ける． 
（1） 耐震設計で考えられる大変形である部材回転角 0.01rad の 2 倍の 0.02rad まで
全部材を弾性に留める． 
（2） 鋼製基礎梁を使い，柱を基礎梁上に乗せる．（図 4.1（b）） 
（3） 弾性要素として，張力管理が容易で降伏応力の高い PC 鋼棒を使う． 
（4） H 型鋼柱に水平スチフナを溶接して PC 鋼棒を取り付ける（図 4.1（b））．  
（5） 水平力は柱底面と梁上フランジの摩擦で抵抗して，柱と梁の間にすべりは生じ
ないように設計する． 
（6） 履歴ダンパーは SS400 材を用いた鋼材ダンパーを考え，剛性と耐力が簡単に
調整できるものとする（4.1.2 から）． 
その他，本実験では以下の個別条件を設ける． 
（1） 試験体は試験装置の大きさを考慮して実物大の 2/3 スケールとする． 
（2） 鋼製基礎梁は H-400x200x8x13，柱は H-250x250x9x14 とし，PC 鋼棒を除く全
部材を SS400 材とする． 
（3） 建物自重を模擬する軸力を柱に導入する．試験体の設計上，鉛直力は軸力変動
がある外柱に作用する最大軸力を仮定した軸力比 0.1（215kN）とする． 














































































Plate for gap between 
column f lange and damper
Gap
(d)
Fig. 4.2  SC column base specimen: (a) General view;(b) Connection detail; (c) Damper; 
(d) Position of damper
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 履歴ダンパーは図 4.2（d）に示すくびれ部分を設けた鋼材ダンパーを採用する．ダ






4.1.4 SC 柱脚挙動 
 基礎梁上フランジと柱脚底面がなす角度（以下，柱脚回転角）と柱底面高さに作用
するモーメント（以下，柱脚モーメント）で示した SC 柱脚の履歴特性を図 4.3 に示す．
ダンパーがない SC 柱脚では，柱梁を含む全部材が弾性に留まるため柱脚挙動も弾性
になる（図 4.3（a））．ダンパーを有する SC 柱脚では，ダンパーの降伏にともなうダ
ンパー軸抵抵抗力が弾性挙動に足しあわされるためフラッグ型履歴を描く（図 4.3（b））．
このような柱脚の履歴特性を生じさせる柱脚各部分の力学的挙動を以下の 5 項目で解
説する．各項目中に現れる番号は図 4.3 に示す各点番号に対応している． 
（1）建物の自重に起因する柱軸力と PC 鋼棒の初期張力によって柱と基礎梁は圧着さ






後の剛性（離間後剛性 1K ′ ， 1K ）は，PC 鋼棒とダンパーの弾性軸剛性に依存する． 
（3）さらに柱脚モーメントが増加すると 3 でダンパーが引張降伏する（この耐力をダ


























(a) (b) (c) (d)
Fig. 4.3  Behavior of SC column base: (a) Behavior without damper; (b) Behavior with damper; 
(c) Behavior before decompression; (d) Behavior after decompression
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鋼棒の弾性軸剛性とダンパーの降伏後の歪硬化を伴う軸剛性に依存する．除荷を
開始すると 2 と 3 を結ぶ線と等しい剛性で変形が戻り始める． 
（4）4 で除荷後は，3 で引張降伏したダンパーが引張抵抗から圧縮抵抗に転じ，5 で 
 ダンパーが圧縮降伏に達する（ここでは説明を簡単にするために圧縮下の座屈
は考えない）．そのため 4 と 5 での耐力の差は，2 と 3 での耐力の差の 2 倍とな
る．またダンパー圧縮降伏後の剛性は 3 と 4 を結ぶ剛性と等しくなる 





4.1.5 SC 柱脚試験体の設計 
 本節では前節で述べた SC 柱脚試験体の設計法を示す．本試験体の材料特性を表 4.1
に示す．設計では柱梁用鋼材にはミルシートの値を，PC 鋼棒とダンパー用鋼材には事
前に行った引張試験結果をそれぞれ使用した．またダンパー鋼材については実験結果
から歪硬化係数 006.0=te が得られた． 
（a） PC 鋼棒の設計 




Column Beam PC bar Damper
Yielding stress 280 322 998 280
Maximum stress 443 450 1168 430
Elongation 33 31 - 30(%)
(N/mm2)
(N/mm2)












Fig. 4.4 Behavior of PC bar:(a) Loading to right; (b) Loading to left; 
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pcl を設定した．簡単のために柱梁は剛体と仮定し，離間前には PC 鋼棒は変形せず，
離間後に図 4.4（a）のような伸び変形のみ受けるものとしている．また柱の回転中心
は柱フランジ端部であり，ダンパーの有無には関係ないものとしている． 
（a-1）PC 鋼棒の導入箇所を決定する．離間後の PC 鋼棒の伸び変形量 pcδΔ は，図 4.4
（a）に示すように回転中心と PC 鋼棒の距離 pcd に比例する．また左右両方向への繰
返し載荷を考えると，回転中心は左右に入れ替わる（図 4.4（b））．両方向への載荷に
対して PC 鋼棒が均等かつ有効に機能する箇所として回転中心となる左右の柱フラン
ジの中心に PC 鋼棒を設置する． 
（a-2）a-1 で決定した PC 鋼棒位置から回転中心までの距離は，回転中心を柱フラン
ジの外端部とすると柱せいの半分である 125mm となる．柱と梁の離間によってなす
角を離間回転角とするとき，離間回転角 0.02rad 時の PC 鋼棒の伸びは 2.5mm である．
（図 4.4（c）） 
（a-3）PC 鋼棒の降伏歪は，表 4.1 に示す降伏応力とヤング係数 205000N/mm2 を参照
すると 0.5％となる．後述するように，標準的な実験条件において PC 鋼棒には初期張
力として降伏軸力の 0.3 倍の張力を導入する．PC 鋼棒の長さを pcl とすると，層間変形
角 0.02rad で PC 鋼棒が降伏しない条件は次式で得られる． 
( ) 5.23.01005.0 ≥−××pcl        （4.1） 
∴ mm714≥pcl  
以上から図 4.2 のように PC 鋼棒長さを 725mm とした． 


































=        （4.5） 
柱梁の剛性は，以上の剛性の直列結合であり下式で計算できる． 
























KKKKK    （4.6） 
ここで  cl  ：柱高さ（=1184mm） 
 cI   ：柱の断面 2 次モーメント（=107000000mm
4） 
 G   ：せん断弾性係数（=78850N/mm2） 
 cwA  ：柱ウェブ面積（=1998mm
2） 
 k   ：断面形状に依存する比例定数，長方形断面では 1.2 
 bl   ：梁長さ（=1300mm） 
 bI   ：梁の断面 2 次モーメント（=235000000mm
4） 
 
pA   ：パネルゾーンの面積 
上記の諸元を用いて求められる柱梁の剛性は下記の通りである． 
( ) kN/mm2.124.236.1589.1246.39 11111 =+++= −−−−−K  
次に PC 鋼棒の伸び剛性によって付与される剛性を計算する．PC 鋼棒の伸び剛性





K =         （4.7） 
ここで pcn   ：PC 鋼棒の本数 
  pcA  ：PC 鋼棒の断面積 
  pcL  ：PC 鋼棒の長さ（=725mm） 
ここで離間後の変形を考える．柱頭の水平変位増分 HδΔ と PC 鋼棒の伸び増分 PCδΔ の
関係は，柱を剛体と仮定した上で図 4.6 に示す幾何学的関係から（4.8）式で計算でき













Δ=Δ         （4.9） 
pcepcpc KN δΔ=Δ         （4.10） 













        （4.11） 
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c       （4.13） 
各値を代入して計算すると以下の条件が得られる． 
2mm6.193≥pcA  
















PC bar PC bar
Grade beam Grade beam
(a) (b)
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た軸力比 0.1 の 215kN が柱に作用するときに，柱梁が塑性化しないように補強する．
柱フランジと梁フランジの接触面の断面積は，梁フランジの幅が 200mm であるため
2mm280014200 =× となる（図 4.2（b））．表 4.1 から柱鋼材の降伏強度は 280N/mm2 であ
り，柱フランジが降伏するときに支えられる軸力は kN7841000/2802800 =× となる．PC
鋼棒 17φ を使用する場合，PC 鋼棒が 2 本とも塑性化したときに柱に作用する軸力は 
( ) ( ) kN4542kN/mm12/17 22 =××π となり，柱には柱軸力と PC 鋼棒張力の和である





大軸力である 669kN が作用する場合を考えると，スチフナ厚を sb w として，必要スチ
フナ厚は次式で得られる．ここでスチフナに用いる鋼材の降伏強度は公称値
（235N/mm2）で計算している． 
( ) 6691000/23513200 ≥×− sb w  ∴ mm15≥sb w     （4.14） 









      
 （4.15） 
kNm4.2091000/7751max =×= FM  
一方で梁の塑性化時のモーメントは梁の断面係数 44 mm101170×=bZ から 









Fig. 4.7 Moment diagram for grade beam
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（d）ベースプレート，梁上フランジと PC 鋼棒の関係 
 PC 鋼棒を柱側ストッパーから梁下フランジまで通すためにベースプレートと梁上
フランジには長孔を設けた．最大変形に余裕を持たせるため，部材回転角 0.02rad の
倍の 0.04rad 変形時にも PC 鋼棒がまわりと接触しないようにした．部材回転角 0.04rad
の時図 4.8（a）に示す幾何学的関係から，ベースプレート位置での PC 鋼棒の水平変
形量 baseplatepc δ は次式で計算できる．ただし簡単のために柱梁は剛体として，梁下フラン
ジの PC 鋼棒位置を不動としている． 
mm12
1184









lδδ      （4.17） 
PC 鋼棒が径 17mm であるので，長孔に必要な最低長辺長さは mm8.3029.617 =×+ とな
る．本試験体では図 4.8（b）のような形状でスチフナ間に長辺長さ 59mm の長孔とし
た．また PC 鋼棒が面外に変形する場合も考慮して，PC 鋼棒の動きと直交する方向に
も 5mm の隙間をあけた．基礎梁上フランジにも同じ長孔を設けている．ただしここ
では柱梁を剛体で考えているため，実際の PC の動きより小さくなる． 
（e）ストッパーの設計 
PC 鋼棒軸力によるストッパーの面外変形には，ストッパーとベースプレートの間に






























Fig. 4.8 Detail design: (a) PC bar deformation; (b) Base plate design; 
(c) Analysis model for stopper
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・ ストッパーの面外変形が PC 鋼棒伸びの 10％以下になるようにする． 
・ スチフナ厚は溶接の関係上ストッパー厚以下とする 
スチフナ入りストッパーの面外変形の算定には弾性有限要素法解析プログラム SAP
を用いた（図 4.8（c））．解析結果からスチフナ幅 9mm，補強板板厚 22mm とした． 
 
4.1.6 履歴ダンパーの設計 













0.709columnd d d dy d
column
wM t w w
l
σ= × =       (4.18) 















Fig. 4.9 Selection of damper size: (a) Maximum damper behavior without residual deformation; 
(b) Deformed damper shape
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 dw  ： ダンパー幅 
 wcolumn ： 柱せい（=250mm） 
 lcolumn ： 柱高さ（=1184mm） 
 dyσ  ： ダンパー鋼材の降伏応力，表 4.1 参照 
除荷後に回転角が原点に戻るときの荷重を考える．回転角が 0 になるため離間はなく




37.1 0.709 0dw− ≥   ∴ 52.3mmdw ≤      (4.19) 
以上からダンパー幅については，残留柱脚回転角が生じない小さいものとして
20mm，35mm，残留柱脚回転角が生じるダンパーとして 60mm，70mm，105mm の計 5
種類を考える． 
（b）ダンパー長さ 
 ダンパー部分の長さ dl を決定する．圧縮を受ける場合ダンパーは座屈するため（詳
細は後述），長さはできうる限り短い方がよい．本試験体では，柱に溶接してある水平
スチフナと，柱とダンパーを接合するボルトの位置関係から，ダンパー部分の基本長









 前節で決定したとおり，最も大きい力をもつダンパーは幅 105mm の場合である．
このダンパーが塑性化するときに生じる軸力に対抗するだけのすべり耐力が必要とな
る．本摩擦接合部は一面摩擦であり，F10TM20 のボルト一本のすべり耐力は 74.3kN
であるため，ボルト本数 n は次式を満たす必要がある． 
74.3 12 105 0.28n ≥ × ×  ∴ 4.7n ≥      （4.20） 
以上から 6 本のボルトで摩擦接合している． 
（c-2）基礎梁とダンパーのボルト接合部 
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F10TM22 一本あたりの引張耐力は 185kN であるので，ダンパー幅 105mm の降伏軸
力に対して離間を抑える場合のボルト本数 n は以下の式を満たす必要がある． 
0.9 185 12 105 0.28n× ≥ × ×   ∴ 2.12n ≥     （4.21） 
よって 4 本のボルトの引張接合とした． 
（c-3）梁フランジの耐力 
 図 4.10 のような面外崩壊機構を仮定すると，梁フランジの面外降伏耐力 b f yP は次式
で計算できる 4.12) ． 
2 21 1
2 2
2 28 ( 1) ( 1)mbf y b y
m
hb b hP M
h h b b
π π π
⎧ ⎫= + + + − + −⎨ ⎬⎩ ⎭
    （4.22） 











b y b y
t




Grade beam stif fener
























Fig. 4.11 Reinforcement for damper: (a) Not reinforced; (b) Reinforced
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 本試験体での各諸量は図 4.10 に示すとおり 50mmh = ， 1 50mmb = ， 2 46mmb = ，
13mmft = ， 2322N/mmb yσ = である．式 4.22 から降伏耐力 b yP として次の値が得られる． 
548kNb yP =  
一方でボルト接合部に作用する最大の面外荷重は，（a）で決定したダンパー幅 105mm
の最大耐力である．ダンパーの引張力に対する最大耐力は， 

































Fig. 4.12 Damper behavior: (a) Deformation involving friction; (b) Buckling direction













を採用する．摩擦面に作用する圧縮力は，柱軸力と PC 鋼棒の初期張力，そして PC 鋼
棒伸びによる付加的な張力の 3 種類が挙げられる．なお柱両側に設置しているダンパ
ーは，偶力が作用するものとして，摩擦面に作用する圧縮力には影響を及ぼさないも
のとしている．柱軸力と PC 鋼棒初期張力は，それぞれ 4.1.3 と 4.1.5 から 215.0kN，
φ17 の PC 鋼棒に初期張力比 0.3 に相当する張力 136.1kN とする．従って本柱脚のせん
断抵抗力は ( ) kN88023011360215 .... =×+ となる． 





ddy wF 709.01.37 +=        （4.25） 
 以上から本柱脚がせん断力に対して摩擦抵抗のみで抵抗する条件は（4.26）式で与
えられる． 
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4.2 実験概要 
4.2.1 実験変数 






力変動が生じる外柱を想定した柱軸力比 0（0kN），0.2（430kN）の 3 通りを設定する． 
（b）PC 鋼棒径 φ 
離間後には，PC 鋼棒の伸び剛性に依存する剛性で挙動する．設計で用いた径 17mm
を基準とし，これに対して断面積が 25％大きい径 19mm の 2 通りを設定した． 
（c）PC 鋼棒初期張力比 α 
PC 鋼棒が降伏する柱脚回転角は，PC 鋼棒の降伏歪から初期張力に対応する初期歪を
引いた有効歪と PC 鋼棒長さによって支配される．ここでは初期張力比（PC 鋼棒の降
伏歪に対する初期張力による初期歪の比率）として，柱脚回転角約 0.04rad まで PC 鋼
棒が降伏しない初期張力比 0.3，そして柱脚回転角約 0.02rad まで PC 鋼棒が降伏しな
い 0.6，柱脚回転角 0.01rad 程度で PC 鋼棒が降伏する 0.6，初期張力のない初期張力比
0 の 4 通りを設定する． 






















1 D0-1 0.1 0 0 0 -
2 D0-2 0.1 17 0 0 -
3 D0-3 0 17 0.3 0 -
4 D0-4 0.1 17 0.3 0 -
5 D0-5 0.2 17 0.3 0 -
6 D0-6 0.1 17 0.6 0 -
7 D0-7 0.1 19 0 0 -
8 D0-8 0.1 19 0.3 0 -
9 D60 0.1 17 0.3 60 0
10 D70-1 0.1 17 0.3 70 5
11 D35-1 0.1 17 0.3 35 5
12 D105 0.1 17 0.3 105 5
13 D20 0.1 17 0.3 20 5
14 D35-2 0.1 17 0.6 35 5
15 D70-2 0.1 17 0.9 70 5
Table. 4.2  List and major variables of test specimens
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 図 4.3（b）に示す理想的な履歴フラッグを考えると，ダンパー幅（耐力）を増やす
ほどフラッグの縦の幅（図 4.3（b）中の番号 4～5 間）が大きくなり，柱脚モーメン
ト M が 0 になる前にダンパーが圧縮降伏に達せず，残留柱脚回転角が生じる．本論で
は残留柱脚回転角が生じないダンパー幅 20mm およびダンパー幅 35mm，残留柱脚回
転角が生じるダンパー幅 60mm，70mm，105mm の 5 通りを設定する．なおダンパー
幅 70mm，105mm の D70-1，D105 では，4.1.7 での検討に示すように，せん断力の一
部をダンパーが負担することになる． 
（e）ダンパーと柱フランジの距離 d 










1184mm，両端ピン支持される基礎梁長さは 1300mm である． 
載荷は，柱頭の水平変位を柱高さで除した部材回転角を基準に制御する．載荷振幅
については，ダンパーを有さない試験体（以降ダンパーなし試験体）では，離間モー
メントと離間後の剛性の検証を主な考察点とし，±0.005, ±0.01, ±0.015, ±0.02rad
とした．ダンパーを有する試験体（以降ダンパーあり試験体）では，ダンパーの塑性
化を明確に確認するために±0.0025rad を，より大振幅でのダンパーの挙動を確認する
ために，±0.03rad をそれぞれ 2 サイクル加えている（図 4.14）． 
 
4.2.3 計測計画 
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 PC 鋼棒の張力を管理するために，PC 鋼棒一本あたり 4 枚の歪ゲージを貼付けた．
同一断面の表裏にそれぞれ 1 枚ずつ設置することで曲げも測定したが，全実験を通し
て曲げが生じることはなかった． 




図 4.16 の C1,C2 には高感度変位計 CDP-50 を用いて，ピン軸の鉛直方向変形を測った．
その結果，ピン軸部分の鉛直方向変位はほとんど 0 であったため，以後ピン軸は不動
として扱う． 
ダンパーをつけていない試験体では，S1 から S4 は SDP-50 を使い S1 と S2 で柱の
浮き変形を，S3 と S4 で梁の沈み変形を測定した．S1 から S4 の変位計によって柱脚



























Fig. 4.14 Loading protocol
For specimen without damper
For specimen with damper
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次にダンパーをつけた試験体では，高感度変位計 CDP-50 を用いて柱底面と基礎梁の




















































Side (a) Side (b)











Fig. 4.16 Measuring positions by displacement transducers: 
(a) Without dampers; (b) with dampers
F2F1




VVJHJVVJHHJH PPPPP θθθ sinsincos +≅+=       （4.27） 
ここで HP  ：補正後の水平荷重 
    HJP  ：水平ジャッキの荷重 







では SC 挙動に着目した考察を行うために，P-Δ効果を除いた柱脚モーメント M と柱
Jack f ixed point





0V VL + Δ
0VL





Fig. 4.17  Geometrical change of horizontal jack load
Specimen







Grade beam Grade beam
Fig. 4.18  Major properties adopted in examination: (a) Force and displacement; 
(b) Moment and rotation angle
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底面と梁上フランジのなす回転角θの関係を主たる考察対象とする（図 4.18）．ここで
実験結果からこれらの値を求めるときには，以下の式を用いる． 
H c V HM F h F δ= × + ×        （4.28） 
( ) /θ δ δ= −H elastic cl        （4.29） 
1/elastic HF Kδ =         （4.30） 
ここで HF  ：水平ジャッキの荷重 
VF  ：鉛直ジャッキの荷重 
Hδ  ：水平ジャッキの変形量 
cl  ：柱長さ（=1184mm） 
  1K  ：柱梁の弾性剛性 
elasticδ  ：柱梁の弾性変形による柱頭の水平変形 
以後耐力，変形，剛性はモーメント回転角関係における各値として検討する．ただ


























) Calculated result (12.2kN/mm)
D0-1   D0-2    D0-3   D0-4   D0-5   D0-6    D0-7   D0-8
Fig. 4.19  Initial stiffness with respect to shear force and column top deformation relationship
Rotational angle (rad) 0.005 0.010 0.015 0.020 0.030 
Column rotational angle (rad) 0.000 0.006 0.010 0.015 0.022 
Table. 4.3  Relationship for rotational angle and column base rotation
























PC 鋼棒のない D0-1 では柱は基礎梁に置かれているだけであり，柱軸力による離間
モーメントを超えて離間したのちに耐力上昇は生じない．PC 鋼棒に緊結される試験体
は，離間後に PC 鋼棒の伸び変形による剛性が付与される．PC 鋼棒の初期張力がない
D0-2 と D0-7 では離間後直後は剛性が小さく，柱脚回転角が進むにつれて徐々に剛性
が増加した．一方初期張力を導入している試験体では離間直後から剛性を発揮した．
この現象は，初期張力がない場合，試験体設置時に PC 鋼棒と緊結しているストッパ











柱フランジ底面付近に取り付けた変位計 S1，S2 を用いて計測した．図 4.22 に回転中
心のすべり量と柱頭変位の関係を示す．D0-2 は最もすべり量が大きかった試験体であ




























































Fig. 4.20  Test result without damper: 






Fig. 4.21  Representative photos of test: (a) Decompression; (b) Grade beam flange after test
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Lef t f lange Right f lange
Fig. 4.23  Strains of column bottom: (a) D0-2; (b) D0-8




4.4.4 PC 鋼棒張力の変化 
 実験開始時に PC 鋼棒には初期張力を与えているが，載荷時に PC 鋼棒は伸縮するほ
かに柱の水平変形に伴う回転を PC 鋼棒ねじ部に受けるため，初期張力が抜ける可能
性がある．PC 鋼棒の張力と回転角の関係を図 4.24 に示す．柱軸力のない D0-3 では初








 柱軸力比 0.1，PC 鋼棒径 19mm，初期張力比 0.3 の D0-8 について 0.02rad までの繰
返し載荷後に 0.08rad と 0.12rad の超大変形領域を 1 サイクルずつ載荷した．図 4.25
に実験結果を示す．超大変形領域での挙動は 4 段階に分けることができる．挙動を図
4.25 内の数字を用いて以下で説明する． 
・第 1 段階 PC 鋼棒塑性化を含む正側載荷（1, 2, 3） 
1 で柱梁が離間した後，2 で PC 鋼棒が塑性化する．PC 鋼棒の塑性化後は PC 鋼棒に
よる剛性がほぼ 0 となり，PC 鋼棒のない D0-1 と同じ状態で挙動する．柱脚回転角の
進行によって PC 鋼棒の塑性変形は増える．剛性は軸力による P-Δ効果によって負にな
っている． 











Moment (kNm) Moment (kNm) Moment (kNm)
(a) (c)(b)
PC strain (μ) PC strain (μ)
Fig. 4.24  Strains of PC bar: (a) D0-3; (b) D0-4 ; (c) D0-6
 - 78 -
3 で除荷後の除荷剛性は，PC 鋼棒の引張力がなくなるまで 1～2 での PC 鋼棒の伸び
剛性に等しい．4 では PC 鋼棒の引張力がなくなり，軸力による傾斜復元力で柱脚回転
角は原点をめざす．このとき PC 鋼棒には残留伸びが発生しており，PC 鋼棒と柱梁に
はすきが生じている．5 では離間が終了し，柱梁が一体となって挙動する． 
・第 3 段階 負側載荷（6, 7, 8） 
 負側の載荷では 6 で柱梁が離間するが，PC 鋼棒の初期張力は消失しているために，
1 と比べて離間耐力が小さい．離間後は 7 まではＰＣ鋼棒による抵抗がない状態（ス
リップ形状）で挙動し，その後ＰＣ鋼棒が抵抗しはじめて 1～2 と同じ挙動を示す．8
で除荷後，原点までの挙動は第 2 段階と同じである． 
・第 4 段階 ＰＣ鋼棒塑性化後の正側載荷（0.08rad，11 まで） 
9 で離間後は第 3 段階と同じく 10 で PC 鋼棒が抵抗しはじめるまで 2～3 と同じ挙動
である．10 で PC 鋼棒が抵抗し始めた後，11 で PC 鋼棒が再び降伏し，2～3 と同じ挙
動である．12 で除荷後には第 2 段階と同じ挙動である． 



























Fig. 4.25  Behavior for extremely large deformation without damper (D0-8)









































































Fig. 4.26  Test results with damper: 
(a) D60; (b) D70-1; (c) D35-1; (d) D105; (e) D20; (f) D35-2; (g) D70-2



































Fig. 4.27  Photos of damper and column deformation: 
(a) D35-1 after 0.03 rad loading; (b) D60; (c) D20; (d) D105
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形も非常に大きくなっており（図 4.27（d）），その結果剛性と耐力ともにダンパーが








の座屈挙動を詳細に検証する（図 4.28（a））．  
（a）座屈の開始 































4.6 SC 柱脚の耐力と剛性の評価式 


























Fig. 4.28  Behavior of buckling damper: 
(a) D35-1 result; (b) 0.015rad 2nd cycle; (c) 0.03rad 1st cycle; (d) 0.03rad 2nd cycle




wNwNM pccd ×+×=        （4.31） 
4.6.2 離間後剛性の算定 
 離間後に生じる剛性は PC 鋼棒の伸び剛性 pce K とダンパーの伸び剛性 de K の剛性に
依存する．ここでは柱脚モーメントと柱脚回転角に対する回転剛性を算出する．図 4.29
に示す回転を考えると，PC 鋼棒の伸び剛性による回転剛性 dr K は（4.32）式によって
















⎛=          （4.33） 
dedr KwK
2=          （4.34） 
以上から，離間後剛性 1K は（4.35）式で表される． 
( ) 21 25.0 wKKKKK depcedrpcr +=+=       （4.35） 








       
 （4.36） 















Fig. 4.29  Deformation after decompression: (a) PC bar; (b) Damper
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伸び剛性を計算すると，径 17mm で 128.3kN/mm，径 19mm で 160.3kN/mm となる． 
（b）面外変形を無視した場合のダンパー伸び剛性 
 ダンパーは図 4.2 に示すような形状を有しているので，伸び剛性の算出は容易でな
い．また実験で明らかになったように，梁フランジとボルト接合しているダンパー底
面の面外浮き変形に起因するダンパー全体の剛性低下も考慮する必要がある．そこで
まず面外変形を無視した場合のダンパー伸び剛性 de K ′ を求める． 
ここでは図 4.30（a）のようにダンパーを 5 つの部分に区切ることでダンパー全体の
伸び剛性を算定する．ダンパー全体の伸び剛性は 5 つの部分の剛性の直列結合として
（4.37）式で求められる． 
( ) 11514131211 −−−−−− ++++=′ dededededede KKKKKK       （4.37） 
ここで 1−dne K  ：n 番目の区切り部分の伸び剛性 
（c）ダンパーの面外浮き変形に対する剛性（図 4.30（b）） 
 ダンパー底面はリブで補強されており，また 4 本のボルトによるボルト接合である
ため，この浮き変形を評価することは難しい．ここではダンパー底面を単純化した簡





















Fig. 4.30  Damper stiffness: (a) Elongation components; 
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・有限要素法を用いた解析結果 
 図 4.31 に有限要素法で用いた解析モデルを示す．シェル要素によってモデル化し，
材料特性等は全て材料試験結果を用いた．なおせん断変形は無視している．モデル化













Deformation and rotation 
for all direction are f ixed 
Deformation and rotation 
for all direction are f ixed 
at bolt position 
Deformation and rotation for all 
direction are f ixed at bolt position 
Bolt hole
Rib
Fig. 4.31  Damper analysis model: (a) Model 1; (b) Model 2; (c) Model 3
Table. 4.4  Damper stiffness (kN/mm)
D20 D35-1 D35-2 D70-1 D70-2 D105 D60
Model 1 260 316 316 407 407 458 254
Model 2 163 184 184 212 212 225 161
Model 3 178 202 202 236 236 252 175
D0-1 D0-2 D0-3 D0-4 D0-5 D0-6 D0-7 D0-8
2005 2005 2005 2005 2005 2005 2504 2504
Table. 4.5  Rotational stiffness (kNm/rad): (a) Without damper; (b) With damper
(a)
(b)
D20 D35-1 D35-2 D70-1 D70-2 D105 D60
Model 1 18326 21826 21826 27514 27514 30701 17951 
Model 2 12264 13576 13576 15326 15326 16139 12139 
Model 3 13201 14701 14701 16826 16826 17826 13014 




( ) 111 −−− +′= dodede KKK         （4.39） 
  
以上 b）から d）で検討したダンパーに関する伸び剛性を表 4.4 に示す．また（4.35）
式から求まる離間後剛性を表 4.5 に示す． 
 
4.6.3 ダンパー降伏後剛性の算定 
 ダンパー降伏後に生じる剛性は，PC 鋼棒の伸び剛性 e PCK とダンパーの降伏後の歪
み硬化による伸び剛性 e dyK に依存する．ここでは，ダンパーの降伏後の歪硬化係数 te を，
4.1.5 に示すようにダンパー鋼材に対する引張試験結果を参照して 0.006 とした．ダン
パー降伏後剛性 2K は（4.40）式で計算できる． 
2 r PC r dyK K K= +         （4.40） 
ここで r dyK ：降伏後のダンパーによる回転剛性 
次に r dyK を求めるために，降伏後のダンパーの伸び剛性 e dyK を次の要領で評価する．
ダンパー降伏はダンパーくびれ部分（3）（図 4.30（a）参照）だけで生じるため，（4.37）
式は次式に置き換えられる． 
1 1 1 1 1 1
1 2 3 4 5( )e dy e d e d t e d e d e dK K K e K K K
− − − − − −′ = + + × + +      （4.41） 
ダンパー全体の伸び剛性は，（4.41）式とダンパー底面の面外変形により，次式で計算
できる． 
11 1( )e dy
e dy o d
K
K K
−= +′        （4.42） 






は PC 鋼棒の変形は 0 であるため，柱軸力と PC 鋼棒初期張力に依存するが，離間後に
Table. 4.6  Rotational stiffness after damper yielding (kNm/rad)
D20 D35-1 D35-2 D70-1 D70-2 D105 D60
Model 1 2285 2396 2396 2710 2710 3019 2260
Model 2 2284 2392 2392 2695 2695 2987 2258
Model 3 2284 2393 2393 2698 2698 2994 2259
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は PC 鋼棒の付加張力による付加モーメントを考慮する必要がある．ダンパーと PC 鋼
棒は並列結合であるため，ダンパー降伏モーメント dyM は次式で表される． 
dy d dy PCM M M M Δ′= + +        （4.43） 
ここで dyM ′  ：ダンパーの降伏軸力によるモーメント 
 PCM Δ  ：PC 鋼棒の付加張力による付加モーメント 
 
dyM ′ は（4.16）式で計算できる．ダンパーが降伏するときの柱脚回転角 dyθ は，（4.34）






θ ′=         （4.44） 
PC 鋼棒の回転剛性 r PCK を用いることで，PC 鋼棒の付加張力による付加モーメントは
（4.45）式で求まる． 
r PC




θΔ ′= =        （4.45） 
よって（4.43）式は次式で表される． 
r d r PC
dy d dy
r d
K KM M M
K










として図 4.32 にダンパー幅 70mm の D70-1 の実験結果を示す． 
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ダンパー降伏後剛性は，図 4.32（b）のようにダンパーが全塑性に至ったとみなせ
















図 4.33 に（4.31）式から求めた計算値と，実験で最初に離間が生じた時の値を示す． 
 ダンパーのない試験体では実験値と計算値の誤差は，PC 鋼棒径 17mm，PC 鋼棒の




















Fig. 4.32  Definition of experimental stiffness: (a) After decompression; (b) After damper yielding





 図 4.34 に離間後剛性に対する実験値と計算値の比較を示す．モデル 1 が最も良い精
度で予測できており，その誤差は最大でも D35-2 の 15％であり，D20 では 0.5%と実
験結果を精度よく評価できている．一方でモデル 2 や最も実条件に近いと考えていた
モデル 3 では実験値に比べて予測値がほぼ半分になっておりその精度は高くない．同















































Fig. 4.34 Comparison of stiffness K1
D60
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棒の伸び剛性が支配的になる．しかしながら実験値と予測剛性の誤差はダンパー幅が
小さいものほど大きくなっており，ダンパー幅 70mm の D70-1，D70-2 では 30%の誤
差となっている一方で，最小のダンパー幅 20mm である D20 では 60%もの誤差が生じ
ている．ダンパー幅が最大の D105 では実験値が予測値より大きくなっており，その





 図 4.36 にダンパー降伏モーメントの実験結果と計算結果の比較を示す．ダンパー幅
が最小の D20 で 25％と最も誤差が大きくなっている．D35-1，D35-2，D70-2 では 20％

















Fig. 4.35 Comparison of stiffness K2











Fig. 4.36 Comparison of Mdy
150
D20 D35-1 D35-2 D70-1 D70-2 D105 D60





で実験結果から得られた PC 鋼棒の伸び変形を検討して，その真偽を確認する．図 4.37
は各試験体での実験から得られた PC 鋼棒の変形量を，理論上柱梁部材を剛体として
想定している PC 鋼棒の変形量で除した比率 pcα （以下，伸び低減率）と柱脚回転角の
関係を示している．ダンパーが全塑性に至った後の柱脚回転角 0.01rad 以降では，PC
鋼棒の伸びは減少しているのがわかる．またこの減少率は PC 鋼棒の初期張力が大き
いほど大きくなっている．初期張力比 0.3 の D20，D35-1，D70-1，D105 ではダンパー
幅の違いによらず 0.7α = であるのに対して，初期張力比 0.6 の D35-2 では 0.6α = ，初
期張力比 0.9 の D70-2 では 0.5α = となっている．PC 鋼棒の伸びが想定しているよりも
小さくなるというこの現象に関しては，設計時にストッパーと基礎梁下フランジの面
外変形を PC 鋼棒伸びに対する 10%程度を許容していることを考えれば，合算して
20％の伸び低減はこの面外変形が原因となる．しかしながら D70-2 では伸び低減率が








































Fig. 4.37 Ratio of PC bar elongation reduction: (a) D20; (b) D35-1; (c) D35-2; (d) D70-1; 
(e) D70-2; (f) D105





dyrPCPC KKK += α'2         （4.47） 
図 4.38 に実験値と（4.47）式から得られた計算値の比較を示す．D105 以外の試験体
では誤差が小さくなっている．最も小さいダンパーの D20 では 50％と誤差は大きいが，









じた．本節では試験体ごとの残留柱脚回転角 rθ の大きさを検討する． 
 図 4.39 に各載荷での 1 サイクル目正載荷時の残留柱脚回転角を示す．ダンパー幅が




柱脚回転角が生じているダンパー幅 70mm の D70-1 について見てみると，振幅 0.02rad















Fig. 4.38 Comparison of stiffness K2 considering the PC bar reduction deformation
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D35-1 の 0.03rad 載荷において 0.0055rad の残留柱脚回転角が生じているものの，それ

























































Amplitude (rad) Amplitude (rad) Amplitude (rad)
Amplitude (rad) Amplitude (rad) Amplitude (rad)
θr (rad) θr (rad)
θr (rad) θr (rad) θr (rad)
Fig. 4.39 Residual rotation: (a) D20; (b) D35-1; (c) D35-2; (d) D70-1; (e) D70-2; (f) D105
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4.8 まとめ 
 本章では SC 柱脚を実現するための新柱脚を開発し，その性能評価のために静的載
荷実験し，実験結果に関して種々の考察を加えた．以下に本章で得られた所見をまと
める． 
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 第 4 章では SC 柱脚を実際に開発し，その性能を一連の実験で確認した．その結果，
開発した SC 柱脚は想定したフラッグ型履歴を描き，部材回転角にして 0.03rad 変形後
も残留柱脚回転角が残らないように設計することが可能であることを明らかにした． 
開発した SC 柱脚の耐力に着目すると，0.03rad 載荷後も残留柱脚回転角が許容量未
満に収まっていた試験体のなかで，最も離間モーメントとダンパー降伏時モーメント
が大きな D35-2 でもその耐力は，柱の全塑性モーメントに対してそれぞれ 0.3 倍，0.1
倍程度である．一方第 3 章での数値解析から最適な SC 柱脚性能は，離間モーメント
とダンパー降伏モーメントはそれぞれ柱全塑性モーメントに対して約 0.6 倍，0.3 倍で
あることが示されており，開発した SC 柱脚の耐力は理想的な耐力の 1/3 程度にとどま
っている．耐力を補強する方策としては，（1）より大きいダンパーと PC 鋼棒を導入





る露出柱脚に関する研究が進んでいる 5.1～5.3）．しかしながら H 型鋼柱を対象とした柱









 図 5.1 に本章で検討する 2 軸曲げ対応の SC 柱脚案を示す．柱と基礎梁の間に柱補強
部材と補強部材を設ける．また柱と柱補強部材は溶込み溶接で一体化させている．基
礎梁の PC 留めと柱下端（柱補強部材上端）を，初期張力を与えた PC 鋼棒で緊結する．
離間箇所は図に示す 2 カ所（離間箇所 A，離間箇所 B）であり，それぞれが直交方向 


























Fig. 5.1 SC column base for bi-axial loading: 
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に離間する 2 軸対応型の SC 柱脚を検討する．本柱脚は 0°方向に対しては所定のモー
メント（図 5.2（a））を付与し，90°方向に対しては離間部分（離間箇所 B）がピン接
合に近い挙動（図 5.2（b））になることを基本とする． 
 0°方向では離間箇所 A だけを離間させるため，0°方向のモーメントは離間箇所 A
のモーメントと同義である．同じく 90°方向に対しては離間箇所 Bのみが離間し，90°
方向のモーメントは離間箇所 B のモーメントと等しくなる．なお 45°方向の水平力に
対しては，離間箇所 A は 0°方向，離間箇所 B は 90°方向にそれぞれ離間変形するこ
とで，それぞれの箇所がそれぞれの方向に対して水平力を受け持つと想定している． 
 この柱脚を成立させる条件及び補強に関する条件は以下の通りである．なお柱強軸
方向の全塑性モーメントを Mcp としている． 
（a）0°方向載荷 
（a.1）離間箇所 A での離間モーメントを 0.55Mcp～0.65Mcp とする． 
（a.2）ダンパー降伏モーメントを 0.25Mcp～0.35Mcp とする． 
（a.3）ダンパーが降伏した後，PC 鋼棒が塑性化するまで離間箇所は常に A である． 









5.2 2 軸対応 SC 柱脚の保有耐力と剛性 
5.2.1 0°方向の保有耐力 
（a）離間箇所 A の離間モーメント 

































      
（5.1） 
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ここで， cN  ：柱鉛直力（=215kN） 
pcn  ：PC 鋼棒本数（=2 本） 
inipcN ,  ：PC 鋼棒の初期張力 
pcR  ：PC 鋼棒の径 
pcα  ：PC 鋼棒の初期張力比 




wRM απ×+=       （5.2） 






wNM =         （5.3） 
ただし 215≥iniN  
（b）離間箇所 B の離間モーメント 







wNM =         （5.4） 
（c）離間箇所 A のダンパー降伏モーメント 
 0°方向のダンパー降伏モーメント 0MA,dy は図 4.9 に示すように回転中心からダンパ
ーまでの距離によるモーメントを計算することで，（5.5）式で与えられる． 




0 10280.0 ×=       （5.6） 
（d）離間箇所 A の最大モーメント 






ββ Adamperm,yAiniA,dyA,dA, wAwNMMM ×+=+=    （5.7） 
 
5.2.2 90°方向の保有耐力 
（a）離間箇所 A の離間モーメント 








wNM =         （5.8） 












 離間後剛性は PC 鋼棒の伸び剛性によって生じる回転剛性とダンパーの伸び剛性に
よって生じる回転剛性の並列結合で求められる．PC 鋼棒の伸び剛性 Kepc とダンパーの

























      （5.12） 
（b）ダンパー降伏後剛性 













      （5.13） 
 
5.2.4 2 軸対応 SC 柱脚の要求性能と保有性能 
 0°方向の耐力には，数値解析結果から求めた以下の条件を付与する． 
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c,pA,dc,p MMM 65.055.0 0 ≤≤        （5.14） 
c,pA,dyc,p MMM 35.025.0 0 ≤≤        （5.15） 















4 108.2100.2 −− ×≤≤×        （5.17） 
 
5.3 2 軸対応 SC 柱脚を成立させる条件 
 0°方向，90°方向それぞれに水平力が作用したときに，想定箇所での離間が生じる
ための条件は以下の 2 通りである． 
条件Ⅰ 0°方向載荷において，離間箇所 A が常に離間する．つまり，離間箇所 A が
最大モーメントに至ったときに，離間箇所 B に作用するモーメントは離間箇
所 B の離間モーメントより小さくなければならない． 
条件Ⅱ 90°方向載荷において，離間箇所 B が常に離間する．つまり，離間箇所 B が
離間モーメントに至ったときに，離間箇所 A に作用するモーメントは離間箇
所 A の離間モーメントより小さくなければならない． 
基礎梁フランジ上面から柱の反曲点までの高さを 1.184+h（h は階高の半分の高さか
ら反曲点までの距離，図 5.3（a））として，図 5.3（b）に示すようにモーメント分布を
































hhM 00 184.1 +
+=
       （5.18） 
184.1000.0 ≤≤ h         （5.19） 
また離間条件以外に，以下の条件を設ける． 
条件Ⅲ ：0°方向載荷において，柱脚回転角 0.02rad まで PC 鋼棒は弾性に留まる． 
条件Ⅳ ：0°方向載荷において，柱脚回転角 0.02rad まで，柱端部は全塑性モーメン
  トに達しない． 
 
5.3.1 条件Ⅰ 
 条件Ⅰは次式で与えられる．ここで 0MB,Amax は 0°方向に離間箇所 A が最大モーメ
ントに至ったときに，離間箇所 B に作用するモーメントである． 


































+ β     （5.22） 
 
5.3.2 条件Ⅱ 
 条件Ⅱは次式であたえられる．ここで 90MA,Bd は，90°方向で離間箇所 B が離間モー
メントに至ったときに離間箇所 A に作用するモーメント，β2 は離間条件に余裕を持た
せるための安全係数である． 
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pc,yε        （5.26）
 
離間前には初期張力を導入しているため，離間後に PC 鋼棒が塑性化するまでの伸び
変形量 PC,yl は次式で計算できる．また柱脚回転角 θ と PC 鋼棒の伸び変形 PCδ の関係は
（5.28）式で与えられる． 





w≅         （5.28）
 
よって，柱脚回転角 0.02rad 時の PC 鋼棒の伸び変形は Aw001.0 となる．（5.27）式とあ
わせて，条件 3 を満たす数式は（5.29）式で示される． 
( )pcpcA lw α−×≤ − 11085.501.0 30         
( )pcpcA lw α−×≤ − 11085.5 10        （5.29） 
 
5.3.4 条件Ⅳ 


























      （5.30）
 




























































         （5.31）
 







+=        （5.32）
 
また条件Ⅳから，次式が導かれる． 
c,pCb MM ≤rad02.0,0         （5.33） 















































































3.11 =β ， 1.12 =β  
 
5.4.1 0°方向の離間条件（条件Ⅰ）に対する設計 
（a）0°方向の離間箇所 A の耐力 
 0°方向の離間箇所 A での離間モーメントとダンパー降伏耐力をそれぞれ以下のよ
うに設定する． 
2.12355.0,0 == pcdA MM        （5.35） 




0 =Aini wN         （5.37） 
0.5610280 0
3 =× Adamper wA        （5.38） 
ここで 0wA を柱幅の 1.2 倍である 300mm とする Nini と Adamper はそれぞれ（5.37）式と
（5.38）式から計算できる． 
kN3.821=iniN          
2m000667.0=damperA          
ここで， kN3.821=iniN を満たす PC 鋼棒径と PC 鋼棒初期張力比を考える． 
3.821106.0215 26 =×+= pcpcini RN απ
      
 
1.193106.0 26 =× pcpcR α
         
PC 鋼棒径を 0.026m，初期張力比を 0.48 とすると， 
7.194106.0 26 =× pcpcR α
         
このときの Nini は 
kN4.826=iniN
         





kNm0.1964.553.10.124,01,0max0 =×+=+= dyAdAA, MMM β
 










       （5.39） 
ここで反曲点位置に関する関数 h を，条件が最も厳しい柱柱頭側と仮定すると， 
となるので（5.39）式は（5.40）式で表される． 
( ) Bc wh 0184.1201.0 ≤+        （5.40） 
ここで，0wB は 0wA よりも構造上大きくなること，柱脚として使用性を保つために可能
な限りを 0wB 小さくすることを考慮して 0wB を 0.35m とする．したがって（5.40）式
から（5.41）式が導かれる． 
557.0≤ch         （5.41） 
以上の結果本設計では hc=0.570m とした． 
 
5.4.2 90°方向の離間条件（条件Ⅱ）に対する設計 
 （5.25）式に 5.4.1 で定めた定数を代入すると，離間箇所 B の幅 90wB に関する条件
式（5.42）式が得られる． 
AB ww 9090 754.160.2 ≤×        （5.42） 
補強部材は正方形断面であるとすると，90wA=0.3m となるため， 




5.4.3 PC 鋼棒の長さ 
（5.29）式に前述の定数を代入すると（5.44）式が得られる． 
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5.4.4 柱の弾性条件と各部材の最大応力度 
 （5.34）式を考えるときにはダンパーと PC 鋼棒の伸び剛性が必要になる．ダンパー
に関しては第 4 章で詳細な検討を行っているが，ここでは詳細検討結果ではなくダン
パーエネルギー消費部分の伸び剛性を考慮した剛性を用いる．ダンパー伸び部分の長
さは第 4 章のものと同じ 0.1m とする．前述の定数を（5.34）式に代入すると，（5.43）







続き静止摩擦係数 0.23 を用いる．PC 鋼棒初期張力は 5.4.1 から 826.4kN，柱軸力は
215kN であるので，保有せん断耐力は（826.4+215）×0.23=239.5kN となる．なおこの
値は両離間箇所に適用できる． 
 一方で必要せん断耐力は，0°方向載荷における離間箇所 A が最大であり，これを
検討する． 4.1.7 から， 0°方向載荷での離間箇所 A に作用するせん断力は
196.1/1.184=165.6kN となる． 
 以上から，2 軸 SC 柱脚試験体は必要せん断耐力を有していることがわかった． 
 
 以上の設計によって決定した 2 軸 SC 柱脚試験体を図 5.4 に示す． 
 
5.5 実験概要 
 本実験では前節までに設計した 2 軸対応 SC 柱脚試験体に対して，その基本的な履
歴特性を確認するために，まず 0°方向で載荷して SC 柱脚の補強効果を検証した後，
90°方向で載荷してその履歴特性を検証する．そして 45°方向載荷によって本試験体




ーがない試験体である．試験体は，最初の載荷である S0-1 から最後の載荷の S90-2 ま
でダンパー以外はすべて同じものを使用した．PC 鋼棒に関しては，各条件での載荷開
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始前に初期張力を調整した．また載荷は 4 章と同じ実験装置を用いた． 
 
 計測は変位計と歪ゲージを用いる．図 5.4 に各計測機器の場所を示す．変位計では




ランジに 12 点，補強部材に 4 点，基礎梁に 8 点の計 24 点に貼付けて，各部材の塑性
化を判定した．PC 鋼棒は 1 本あたり 4 点の歪ゲージを貼付けて張力を管理する．ダン
パーには 1 体当たり 6 点の歪ゲージを用いて，ダンパーの塑性化を判定した． 
 載荷振幅は各方向に対して，基礎梁上端から柱頂部までを基準とした部材回転角で
制御する．部材回転角にして 1/400rad，1/200rad，1/100rad，1/66rad，1/50rad，1/33rad
をそれぞれ 2 サイクルずつ載荷した．載荷時にはまず第 4 章での実験と同じ柱軸力











































Fig. 5.4 SC column base designed for bi-axial loading: 
(a) 0 degrees direction (column strong axis); (b) 90 degrees direction (column weak axis)






実験結果を部材回転角，離間箇所 A での柱脚回転角，離間箇所 B での柱脚回転角の
3 種類の横軸で表す．一方縦軸は，常に離間箇所 A での各方向に対する柱脚モーメン
トを参照する．なお離間箇所 A と B の柱脚回転角は，それぞれ対象箇所から柱頭まで







 図 5.6 に 0°方向載荷でダンパーがない試験体 S0-0 の実験結果を示す．この試験体
では弾性挙動を確認することを目的としたので，可能な限り回転中心などの局所的な
(a) (b)
Fig. 5.5 Measurement: (a) Displacement transducers; (b) Strain gauges
Displacement transducer Strain gauge
Loading turn 1 2 3 4 5 6
Loading name S0-0 S0-1 S90-1 S45 S0-2 S90-2
Loading direction (Degrees) 0 0 90 45 0 90
Table 5.1 Loading pattern
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塑性化を回避するために載荷を 0.02rad までに限定している．ダンパーがないためエ
ネルギー消費は見られず，各回転角関係において弾性挙動を示している．0°方向載荷
であるため，理想的には離間箇所 A でのみ回転が進行し，離間箇所 B では回転は生じ
ない．しかしながら実験では離間箇所 A と B の両方で変形が進んでいる．部材回転角
0.02rad 載荷時における離間箇所 A の柱脚回転角は 0.12rad 程度であり，想定している
柱脚回転角（部材回転角=離間箇所 A の柱脚回転角）の 60%しか変形していない．残
りの柱脚回転角 0.08rad は，離間箇所 B での離間による起因する柱脚回転角と，柱部
材と柱補強部材と補強部材の曲げ変形とせん断変形に起因する部材回転角である．な
お離間箇所 Aでは離間モーメントまでは回転が生じずその後回転角が増大しているの
に対して，離間箇所 B では載荷直後から変形が生じている． 




























Fig. 5.6 Test results without damper for first 0 degrees loading (S0-0): 
(a) Rotational angle; (b) Rotation at section A; (c) Rotation at section B
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分）が塑性化していることを確認している．図 5.8（c）から離間箇所 B での回転角は，
隙間に極薄鋼板を詰め込んだ効果によって S0-0 と比べると低減している．しかしなが
ら離間箇所 A での柱脚回転角は想定している回転角（載荷した時の部材回転角）の約
50%に減少している．これは S0-0 と同じ理由であるが，離間箇所 B の柱脚回転角が
S0-0 よりも減少していることを考えると，他部材の曲げ変形とせん断変形が主な原因







 以上 0°方向載荷に関しては，局所的な塑性化や変形による離間箇所 B の変形によ










Fig. 5.7 Photos for 0 degree loading: (a) Before loading; (b) 0.03rad loading; 
(c) After loading
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5.6.2 90°方向載荷（S90-1） 




想定上では変形が生じない離間箇所 A でも変形が生じたため，部材回転角 0.03rad
において，離間箇所 A の回転角は 0.008rad に至っている．この変形の原因は離間箇所
A の 90°方向に対する回転中心部接触面（基礎梁上面と補強部材底面）のわずかな隙
間と，補強部材底面の曲げ変形に起因する． 
離間箇所 B の回転角は，想定回転角 0.030rad 時では 0.025rad と 17%減少している．




























Fig. 5.8 Test results with damper for first 0 degree loading (S0-1): 
(a) Rotational angle; (b) Rotation at section A; (c) Rotation at section B




 図 5.10 に 45°方向載荷試験体 S45 の結果を示す．（a），（b）からダンパーによるエ






見られ，0.03rad 載荷において 2 サイクル目ではスリップ形状に近い劣化挙動を示して
いる．（c），（d）では 0°，90°両載荷と同様に想定では剛接合であるものの，部材回
転角 0.03rad 時には約 0.005rad の柱脚回転角がそれぞれ生じている．しかし 0°，90°
両載荷と異なり，若干のエネルギー消費が見られる．これは前述の局所変形によるエ
ネルギー消費である． 





























Fig. 5.9 Test results with damper for first 90 degrees loading (S90-1): 
(a) Rotational angle; (b) Rotation at section A; (c) Rotation at section B
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5.6.4 2 回目の載荷（S0-2，S90-2） 
（a）0°方向載荷（S0-2） 
 45°方向載荷の後，部材の局所変形等の補修を行わずにダンパーだけを取り替えて
再度 0°方向に載荷した．なお 1 回目載荷ではダンパー脚部が面外変形したため，面
外変形が生じた脚部のボルト張力を増やして面外変形を抑止した．図 5.11 に結果を示
す．図 5.11（b）に示す離間箇所 A での柱脚回転角について，部材回転角 0.02rad 未満
の変形では S0-1 と比べて履歴挙動はほぼ等しい．部材回転角 0.02rad 以降のサイクル
において柱脚回転角が負側に約 0.005rad ドリフトしている．これは図 5.4（a）に示し





材回転角 0.02rad 以降ではすべりによる耐力の増減が見られる． 
（b）90°方向載荷（S90-2） 












Fig. 5.10 Test results for 45 degrees loading (S45): (a) Rotational angle; (b) Decompression section 
A for 0 degrees rotation; (c) Decompression section A for 90 degrees rotation; (d) Decompression 




























耐力と剛性を，0°方向と 90°方向，離間箇所 A と B をそれぞれ分離して考察する．
各載荷方向試験体に対して以下の 3 種類の耐力を評価する． 
 
5.7.1 耐力評価 
（a）0°方向載荷の離間耐力 0MA,d 算定 
























Fig. 5.11 Test results with damper for second 0 degrees loading (S0-2): 























Fig. 5.12 Test results with damper for second 90 degrees loading (S90-2): 
(a) Rotational angle; (b) Rotation at section A; (c) Rotation at section B
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 5.4.1 で計算した値を参照すれば，0MA,y= 124.0+55.4=179.4kNm となる． 
（c）90°方向載荷の離間耐力 90MA,d 算定 
 （5.24）式から．90MA,d=72.3kNm となる． 
 各耐力における計算値と実験値の比較を図 5.13 に示す． 
離間耐力に関して，ダンパーがない S0-0 において誤差 22%で最も差が大きい．ダン
パーがある試験体 S0-1，S0-2 ではダンパーがない試験体 S0-0 と比べて実験時の離間
耐力が上昇している．これはダンパーがあることで離間部材と基礎梁の固定度が上が




した後の載荷である S90-1 と，45 度方向を経験した後で試験体の局所的に塑性化が顕




 ダンパー降伏耐力に関してみると，S0-1 で 9%，S0-2 で 13%の誤差で評価できてい




（a）0°方向載荷の K1 算定 
（5.12）式を用いる．ただし，ダンパーの伸び剛性は第 4 章の（4.37）式を用いる．






S0-0 S0-1 S90-1 S90-2S0-2 S0-0 S0-1 S90-1 S90-2S0-2
Decompression moment (kNm) Damper yielding moment (kNm)
(a) (b)
Fig. 5.13 Moment estimation: (a) Decompression moment; (b) Damper yielding moment 
Test result Calculation result
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る剛性の低下も考慮する．面外変形を考慮するに当たって，（4.45）式の低減率αpc は
実験結果から 0.7 と設定した．その結果，K1=21223kNm/rad である． 
（b）0°方向載荷の K2 算定 
 （5.13）式と上記の剛性低減率を考慮して計算すると，K2=4133kNm/rad である． 
（c）90°方向載荷の K2 算定 















 各剛性における計算値と実験値の比較を図 5.14 に示す． 
 K1 に関しては，S0-1 では 30%，S0-2 では 60%と非常に大きな誤差が生じている．
これはダンパーと基礎梁をボルト接合しているダンパー底板の面外変形が大きいこと，
また回転中心が想定している部材角端部よりも内側になっている可能性があることが
原因として考えられる．また 4 章の SC 柱脚におけるダンパーと比べてダンパーに作
用する曲げモーメントが大きくなるため，引張剛性が小さくなったことも挙げられる． 
















Test result Calculation result
S0-0 S0-1 S90-1 S90-2S0-2 S0-0 S0-1 S90-1 S90-2S0-2
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図 5.15 に各試験体での残留柱脚回転角結果を示す．全試験体ともに部材回転角 0.03rad
載荷後の残留柱脚回転角は 0.0015rad であり，2 章で規定した許容残留変形と比べると
1/3 以下に収まっており，全方向に対して非常に高い原点回帰性を本柱脚は有してい
る． S0-0，S0-1 ではほとんど残留柱脚回転角が生じていないが，その後の S0-2 では
約 0.001rad と非常に小さいものの S0-1 の約 5 倍の残留柱脚回転角が生じている．これ





 本章では第 4 章で開発，検討したセルフセンタリング柱脚の改良を目的として，耐
力を補強しつつ 2 軸曲げに対応したセルフセンタリング柱脚の開発をめざした．性能
確認実験及び性能評価から得られた本章の知見を以下に示す． 
1.  提案した 2 軸 SC 柱脚は，柱補強部材と補強部材に局所的に塑性化が見られたも
のの，部材回転角 0.03rad まで柱，基礎梁，PC 鋼棒を弾性に留めることができた．
鋼製ダンパーは想定通りに塑性化してエネルギーを消費した． 








4. ダンパーだけを取り替えて，0°方向，90°方向，45°方向に対して計 6 回の繰返
S0-1 S90-1 S45 S90-2S0-2

























より精度良く評価する必要がある．一方で K2 に関しては 20%以下の誤差で評価が
可能である． 
5. 部材回転角 0.03rad 載荷後の残留柱脚回転角は 0.0015rad 以下に収まっている．こ
の値は第 2 章で検討した許容残留柱脚回転角 0.005rad と比べても小さいものであ
り，残留柱脚回転角は十分に小さいと言える．特に 0°方向載荷では残留柱脚回
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摩擦実験の組み合わせは計 3 種類で，(1) 黒皮付きの鋼板とモルタル，(2) ブラスト
処理した鋼板とモルタルにより鋼とモルタル間の摩擦抵抗機構を考察し，(3) 黒皮付
きの鋼板同士との比較により，凝着・掘り起こし理論の適用を試みる． 

















積 250mm×250mm の積として，200kN，400kN，600kN を設定した．摩擦面が鋼とモ
ルタルの試験体 No.1～8 の場合は 200kN，400kN，600kN における一定鉛直力と
200kN-600kN における変動鉛直力の計 4 種類を，鋼板同士の試験体 No.9 の場合は
400kN における一定鉛直力を採用した．本研究で用いたモルタルは，ベースプレート
と基礎の充填用として一般的に用いられる高強度無収縮モルタルで，材料試験から圧
縮強度として 51N/mm2 を得た．鉛直力 200kN，400kN，および 600kN に対するモルタ
ルの軸圧縮力比（圧縮強度に対する鉛直力の比）はそれぞれ 0.06，0.13，0.19 となる． 









は鋼板の境界面）にすべりが生じる．No.4 と No.8 の場合には，鉛直力をせん断力が
正側のときに 200kN，せん断力が負側のときに 600kN とし，正側と負側でそれぞれ一
定鉛直力を保持させた．その他の試験体に対しては，常に所定の一定鉛直力を保持さ
せた．水平載荷は，鋼板と基礎部の相対すべりで制御され，±6mm，±12mm，±24mm
で各 1 回繰り返すことを目標とした． 
Fig. 6.1 Specimen for steel and mortar (Unit: mm): 
(a) Plan with side wall; (b) Section (when mortar setup); (c) Section (when loading)










No. Surface 1 Surface 2 Condition Vertical force (kN)
1











9 Steel with mil-scale Steel with mil-scale Once separated 400
Table 6.1 List of test specimens
Fig. 6.2  Specimen photos before loading: (a) Mortar block; (b) Steel with mil-scale; 
(c) Blast processed steel
(a) (b) (c)





































Fig. 6.4 Stick-slip phenomena (test result and concept)





F (kN) Original behavior
Considered behavior





















Fig. 6.5  Static test result (Horizontal axis: Slip (mm), Vertical axis: Static friction coefficient); 
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6.3.3 実験後の摩擦面の状態 


















本研究では，表面粗さの程度を示す指標として 10 点平均粗さ Ra を用いる．10 点平
均粗さは，触針法で表面を走査した結果から求められ高い方から 5 番目までの山の高
さの平均と深い方から 5 番目までの谷の深さの平均の差を表す．試験の結果，黒皮付
きの鋼板の 10 点平均粗さ Ra は 3.5μm，ブラスト処理した鋼板の 10 点平均粗さ Ra は
8.3μm となり，ブラスト処理した鋼板は黒皮付きの鋼板の 2.4 倍となっている． 
図 6.7 に静止摩擦係数と 10 点平均粗さの関係を示す．黒皮付きの鋼板間の静止摩擦
係数は 0.27，黒皮付きの鋼板とモルタル間の静止摩擦係数は平均で 0.52 となり，黒皮
付きの鋼板間の 1.9 倍に達している．黒皮付きの鋼板間の静止摩擦係数に関しては，4
Fig. 6.6  Test photos: (a) Crack of mortar specimen; (b) Mortar surface after loading; 
(c) Steel with mil scale surface after loading; (d) Blast processed steel surface after loading
(a) (b) (c) (d)
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章と 5 章で用いた 0.23 よりも 10%程度大きな静止摩擦係数が得られており，設計での
想定よりもすべりが生じにくい条件である．一方，ブラスト処理した鋼板と密接した
モルタル間の静止摩擦係数はさらに大きく平均で 0.97 となり，黒皮付きの鋼板とモル













Steel (with mil-scale) - mortar
μ
Steel (blast processed) - mortar




0 2 4 6 8 10
Ra (μm)















Steel with mil-scale and Mortar Blast processed steel and MortarSteel and steel 
Fig. 6.8  Friction coefficient and cyclic loading relationships: 
(a) First slip; (b) After 6mm slip; (c) Last slip
(b)(a) (c)
W (kN) W (kN)
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数が，6mm すべり後には 0.58 に増大しており，最終的には 0.72 になっている． 
それに対してブラスト処理をした鋼板とモルタルの静止摩擦係数（図 6.8，△プロ 






















ビッカース硬さ H で，対面角が 136°の四角錘のダイヤモンド圧子に一定荷重を作用
させた後に残る圧痕表面積から求められる．固体間の真実接触面積 Ar は，ビッカース
硬さ H で垂直荷重 W を除した値となる． 
H
WA =r            （6.1） 
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本研究では鋼板およびモルタルに対してビッカース硬さ試験を行い，鋼板のビッカー
ス硬さ Hs として 1415N/mm2 を，モルタルのビッカース硬さ Hm として 530N/mm2 を得




凝着理論では，図 6.9 に示すように 2 つの固体間において凝着結合が生じ，真実接
触面積を有する凝着部分のせん断破壊によって摩擦抵抗 Fs が決定すると考える． 
（a）鋼板間 
鋼のせん断強度τs に真実接触面積 Ar を乗じることで，鋼板間の凝着結合による摩擦







rsss     , H
WW
H
AF τμμττ ==== ⋅⋅         （6.2） 





στ =           （6.3） 
鋼材の引張強度σt とビッカース硬さとの間には次の関係にあることが経験的に知られ
ている 6.4) , 6.7)． 






ss ==μ          （6.5） 







Fig. 6.9  Concept of friction mechanism by adhesion between two solids










τμ =           （6.6） 
このときの凝着による摩擦係数μsm は，鋼がせん断破壊する場合とモルタルがせん断破
壊する場合のうち，小さい方のせん断強度τsm で決定されると考える． 
鋼がせん断破壊する場合の摩擦係数μsms は，τs をτsm とみなし，（6.3）式，（6.4）式，











τμ         （6.7） 
一方，モルタルのせん断強度τm は，Mohr-Coulomb の破壊基準 6.10)を適用すれば，下式
で求められる． 





で，付着力 c だけ低下することが知られている 6.9)．これに基づき鋼板とモルタルの接
合面に対して摩擦角φ には，コンクリートにおける代表値である 37°6.9)をそのまま準
用する．また，鋼板面粗さ（図 6.7）がコンクリートの施工打ち継面粗さ（例えばワ
イヤーブラシ仕上げで 10 点平均粗さ Ra は約 2 mm）6.10)よりも十分小さいことから付
着力 c を 0 と仮定する． 







H φμ         （6.9) 
このモルタルがせん断破壊する場合の摩擦係数μsmm=0.75 は，（6.7）式による鋼がせん
断破壊する場合の摩擦係数μsms=0.51 よりも大きい．この関係から真実接触部分におい









固体の面積 Ap を除去するために生じる抵抗が，掘り起こしによる摩擦抵抗である． 




dA =           （6.10） 





 HdHAF θ==          （6.11） 




















2   ,
)2/tan(
2 ppp θπμμθπ === WWF        （6.13） 
円錐の掘り起こし抵抗として多くの場合に適用される（6.13）式は，掘り起こしに
よる摩擦係数μp が円錐の頂角のみに影響される．鋼の表面の凹凸を考えたときその突





2 p =°= πμ          （6.14） 
掘り起こしによる破壊と前述の凝着部分の破壊は同時に生じると考えるので 6.4)，凝
着・掘り起こし機構による摩擦抵抗は，それぞれの抵抗力 Fs および Fp の和として，
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下式のように求まる。 
鋼板間の場合，（6.5）式と（6.14）式より， 
0.25   ,0.06)(0.19 )( ssppssssp =+=+= μμμ WWF        （6.15） 
鋼板とモルタル間の場合，（6.7）式と（6.14）式より， 









この場合の摩擦抵抗 Fim はモルタルのせん断強度τm に見かけの全面積 S を乗じた値
となる．ここでは，平均鉛直応力σと，摩擦角φ=37°6.9) および付着力 c=0 を仮定した
式（6.8）を用いて下式で求める。 
75.0   ,37tan immmim =⋅=⋅== μσ
ττ WWSF o       （6.17） 
大きな付着力があれば，鉛直力が小さくなるにしたがって摩擦係数μim が大きくなるは
ずであるから，付着力 c=0 という仮定は図 6.8 において摩擦係数と鉛直力の間に相関
がないことからも裏付けられる． 
 

















Fig. 6.11 Shear destruction in mortar
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6.4.6 実験値との比較 
最初のすべり時における静止摩擦係数の実験値μexp を縦軸に，計算から求めた静止





































Eq. (16) Eq. (17)
Blast processed steel - mortar
Steel with mil-scale - mortar
Steel with mil-scale – Steel with mil-scale
Fig. 6.12 Comparison of friction coefficient at first slip












1.  実験の結果，最初のすべり時において黒皮付きの鋼板間の静止摩擦係数は 0.27















4.  ブラスト処理した鋼板にモルタルが密接する場合の静止摩擦係数は平均で 0.97
となった．この場合の静止摩擦係数は，モルタルの凸部下面の内部せん断破壊












設計指針に示される最大耐力時摩擦係数 0.5 は，設計値としては妥当といえる． 
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増大し最終的には 0.8 程度に収束することがわかった． 































の合計重量は 77.8kN である． 
7.2.1 上部構造 
コンクリートスラブ錘は平面フレームに PC 鋼棒で圧着され，平面フレームの隅角






Steel f rame (10kN)
Mortar base
Loadcell




















Fig. 7.1 Dynamic test specimen: (a) Elevation from front; (b) Elevation from side; (c) Column 
base; (d) Column base section; (e) Base plate element
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柱脚部は，露出柱脚のベースプレートを模擬する鋼柱接触要素と，それを支持する
箱型支持要素で構成される．図 7.1（c），（d），（e）に柱脚部の詳細を示す．平面フレ




支持要素内における鋼柱接触要素は，2 方向 8 本の水平ボルトにより水平方向に拘束
され，加振時のせん断力は水平ボルトにより鋼柱接触要素に伝達される． 
接触面の軸圧に関しては，中低層の鋼構造建物に用いられる柱軸圧縮力比（降伏強
度に対する軸力の比）0.1 程度の角型鋼管柱の面圧として 3.5-4.0N/mm2 に設定する．
この面圧を達成するために接触面は，中央部で 75mm×75mm の正方形になるよう斜





図 7.2（a）にモルタル基礎の製作状況を示す．400mm 角 H 形鋼上に L 型鋼で側面







等しいインサートに接触して，鋼板と H 形鋼は平行になる．モルタルの硬化後に鋼板 
 
 
Fig. 7.2  Specimen photograph: (a) After mortar placing; (b) Shaking table with mortar base; 
(c) Shaking table with specimen
(a) (b) (c)
 - 140 -
を取り除くことで，実験用のモルタル表面は鋼板に準ずる平滑さとなる．材料試験に
よるモルタルの圧縮強度は 35N/mm2 である． 
















































動数の基本として 1Hz と 5Hz の計 3 通りの振動数入力波を検討する．これら対して前










Fig. 7.3  Past friction experiment examples: (a) Structural engineering, Mortar and steel; 


















幅公称値が 6m/s2 の場合はすべりが生じず，7m/s2 シリーズから全ての振動数において




摩擦抵抗に関して，3 分力計によって測定された柱脚の総せん断力 Fh を総鉛直力 Fv
で除した値を摩擦抵抗比μ =Fh/Fv として定義し，これに対する時刻歴波形を示す．総せ
ん断力と総鉛直力を用いることにより柱脚システムとしての摩擦抵抗を無次元化して
おり，図 7.5 のすべり時刻歴においてすべり出しに対応するμ が最大静止摩擦係数，
1 Hz 2 Hz 5 Hz
6 m/s2 1Hz-6 2Hz-6 5Hz-6
7 m/s2 1Hz-7 2Hz-7 5Hz-7
8 m/s2 1Hz-8 2Hz-8 5Hz-8
9 m/s2 1Hz-9 2Hz-9 5Hz-9
10 m/s2 - 2Hz-10 -

























Fig. 7.4  Input wave property
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すべり進行時におけるμ が動摩擦係数と定義される．図 7.6 からすべりの進行時にお
いてμ は最大静止摩擦係数でほぼ等しくなっている． 
 












0 2 4 6 8 10
Time (sec)
0 2 4 6 8 10
Time (sec)
0 2 4 6 8 10
Time (sec)
(a) (b) (c)
Fig. 7.6  Friction coefficient time history: (a) 1Hz-9; (b) 2Hz-9; (c) 5Hz-9
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0 2 4 6 8 10
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Fig. 7.7  Friction coefficient time history:
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7.5.3 すべりと摩擦抵抗の関係 











クルでの静止摩擦係数を平均した値を表 7.2 に示す．図 7.7 からわかるようにすべっ
ている間の摩擦係数（動摩擦係数）は静止摩擦係数と等しいので，表 7.2 の値は静止
摩擦係数と動摩擦係数の両方を表わしている．これらの値は 0.74 から 0.83 の間に散
在し，正負，振動数，そして最大加速度振幅によらず安定しており，実験結果全体の
平均値は 0.78 であった．前章の静的実験では，すべりを複数回経験した実験後の静止












Positive Negative Positive Negative Positive Negative
7m/s2 0.74 0.78 0.76 0.76 0.80 0.83
8m/s2 0.76 0.80 0.77 0.77 0.80 0.82
9m/s2 0.76 0.77 0.76 0.76 0.78 0.81
10m/s2 - - 0.74 0.78 - -
11m/s2 - - 0.77 0.75 - -
Average 0.78
Table 7.2  Dynamic test results (Static friction coefficient)



















比較している．ここで図 7.9 の凡例は表 7.3 に示す組合せに対応している．正負の静
止摩擦係数を同じ値（実験結果全体の平均値 0.78）として，理想的な正弦波を使用し





を用い，実入力波を使用した条件 c では，等価すべり振幅の誤差は 5%未満でありド
1 5 1 10 1 25
20 10
4
























































Table 7.3  Analysis model for slip behavior check
Name Input wave Static friction coefficient
a Ideal sine wave +0.78, -0.78
b Measured input wave +0.78, -0.78
c Measured input wave +0.76, -0.77

























Fig. 7.10  Comparison between test result and analysis result for slip amplitude; 
(a) 2Hz-9: (b) 5HZ-9





-40 Testμ = 0.780, -0.810
μ = 0.675, -0.665
Test
μ = 0.760, -0.760
μ = 0.753, -0.755
(a) (b)
Slip (mm) Slip (mm)
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8 章 置くだけの柱脚の実現可能性の検討 
 
8.1 研究の目的 























ではなく多層多スパン骨組そのものを対象とする．解析骨組は 3 次元フレームの 1 構
面を取り出した平面フレームである．骨組は 3 章と同じ 3 層骨組と，その比較対象と
して 2 層骨組を考える．設計方法は 3 章で示した方法にならうが，本章では，2 層骨
組，3 層骨組ともに図 8.1 および表 8.1 に示す平面と積載荷重，柱 1 本に作用する建物
自重に対する骨組設計を施している（同図表は 3 層骨組を対象としており，2 層の場
合は 3 層を除いたものとして扱う）．解析骨組の仮定条件は 3 章の 3.2.2 と同一である．
本章で取り扱う骨組は魚骨骨組ではないが，簡単のために設計上中柱と外柱に区別は
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つけない． 










断面性状を求める．柱梁部材に必要な断面 2 次モーメントの計算方法は 3.2.2 述べた
通りである． 
（c）柱と梁の耐力 



























DL (N/mm2) LL (N/mm2) DL+LL (N/mm2)
2F 5100 800 5900
3F 5100 800 5900
RF 5100 800 5900




Table 8.1 Analysis model mass: (a) Dead and live load; (b) Total floor mass for one column
(a) (b)
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 解析では 1 層柱の柱脚端部に弾塑性回転バネを導入して柱脚の挙動を模擬する．柱
























従って 3 層と 2 層の初期剛性はそれぞれ 1.020×109 (kNmm)，0.679×109 (kNmm)とな
る． 
降伏耐力 
 降伏耐力はベースシア 0.3 相当のせん断力が作用したときに，1 層柱脚に作用する
モーメントとする．表 8.3 から降伏耐力は 3 層骨組，2 層骨組それぞれ 382.3kNm，
254.9kNm となる． 
Story
1 ∞ ∞ 0.000332 343.2 0.000446
2 ∞ ∞ 0.000332 343.2 0.000446
3 ∞ ∞ 0.000332 343.2 0.000446
ctMp (kNm) cbMp (kNm) Ic (m4) bMp (kNm) Ib (m4)
Table. 8.2  Used property of analysis model: (a) 3 story; (b) 2 story
Story
1 ∞ ∞ 0.000221 276.6 0.000270
2 ∞ ∞ 0.000221 276.6 0.000270
ctMp (kNm) cbMp (kNm) Ic (m4) bMp (kNm) Ib (m4)
(a)
(b)
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降伏後剛性 
 降伏後剛性は初期剛性の 10-6 倍とする．そのため 3 層骨組，2 層骨組それぞれ 1.020
×103（kNmm），0.679×103（kNmm）となる． 
（b）SC 柱脚 
 SC 柱脚は 4 章，5 章の実験結果及び 3 章の数値解析結果における最適性能から以下
のように設定する． 
・ 離間モーメント：1 層柱の全塑性モーメントの 0.6 倍 
・ 降伏モーメント：1 層柱の全塑性モーメントの 0.9 倍 
・ 初期剛性：1 層柱の弾性剛性の 20 倍 
・ 離間後剛性：降伏モーメントが 1/400rad で生じるように設定する 
・ 降伏後剛性：1 層柱の弾性剛性の 1/20 倍 














3502.637 ==×=yM    （8.6） 
Decompression 
moment Yield moment Initial stif fness
Stif fness after 
decompression
Stif fness after 
yielding
Md (kNm) My (kNm) K0 (kNm/rad) K1 (kNm/rad) K2 (kNm/rad)
229.4 344.1 9.20E+05 4.59E+04 2.30E+03
Table. 8.3  SC column base property: (a) 3 story; (b) 2 story
Decompression 
moment Yield moment Initial stif fness
Stif fness after 
decompression
Stif fness after 
yielding
Md (kNm) My (kNm) K0 (kNm/rad) K1 (kNm/rad) K2 (kNm/rad)
153.1 229.5 6.80E+05 3.06E+04 1.53E+03
(b)
(a)




   
 （8.7） 
また初期剛性と降伏後剛性はそれぞれ 1 層柱の弾性剛性の 103 倍，10-3 倍とする． 
 
8.2.3 解析変数 
 本章では解析変数として柱脚の種類をとりあげる．検討する柱脚は前述の 3 種類で
ある．以上の柱脚に対して，それぞれ表 8.4 に示す組合せ（各名称は以後，「固定骨組」，






骨組と置くだけ SC 骨組である． 










 解析はプッシュオーバー解析と地震応答解析の 2 種類からなる．プッシュオーバー
解析では，骨組設計で用いる Ai 分布に基づくせん断力を各層に作用させる．一方地震
応答解析では，3 章で用いた地震動のうち，標準波 0.5m/s，標準波 1.0m/s を用いる．
解析結果は 3 章と同じくそれぞれの地震動グループ結果に関して，最大層間変形角と
残留層間変形角の 84 パーセンタイル値を用いる． 
Frame name Fix SC Unfastened Fix Unfastened SC
Interior column base Fix SC Unfastened Unfastened
Exterior column base Fix SC Fix (reinforced) SC (reinforced)
Table 8.4 Specimen condition for column bases
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8.2.5 プッシュオーバー解析結果と骨組の補強 
 図 8.2 に 3 層骨組のプッシュオーバー解析結果を示す．プッシュオーバー結果から
固定骨組と SC 骨組は 1 次設計の変形角制限を満たしている．これに対して補強を施




柱脚から SC 柱脚に変更して，その状態で変形角制限を満足するかを確認する． 
 補強（断面変更）は以下の手順で行う． 
・ まず置くだけ固定骨組に関して考え，置くだけ SC 骨組は置くだけ固定骨組と同
じ補強を施す． 
・ 変更箇所は一層の柱と柱脚とする．解析上柱は弾性に留めているため，変数は柱
の剛性に関係する柱の断面 2 次モーメントと柱脚の降伏耐力である． 
・ 保有水平耐力が固定骨組と同じになるまで補強し，次にベースシア係数 0.2 相当
のせん断力が作用したときの変形角（0.00381rad）と同じになるように剛性を増やす． 
この手順に従った結果，変形角制限を満たす補強として，柱の断面 2 次モーメントを







































Fig. 8.2 Pushover analysis result for 3 story frame: (a) Fix; (b) SC; 
(c) Unfastened Fix (before reinforcement); (d) Unfastened SC (before reinforcement); 

















(a) (b) (c) (d)
(e) (f)
0.02
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プッシュオーバー結果をみると置くだけ固定骨組はほぼ固定骨組と同様の履歴挙動に
なっており，置くだけ SC 骨組も変形角制限を満たしている． 
なお同様の補強手法を用いて 2 層骨組に関しても補強を施した結果，柱の断面 2 次モ
ーメントと全塑性モーメントの補強倍率はそれぞれ 5.5 倍と 3.8 倍となる． 
 
8.3 3 層骨組の時刻歴応答解析結果 
8.3.1 最大層間変形 




 SC 柱脚を用いた SC 骨組と置くだけ SC 骨組では，両地震動において 1 層では置く
だけ SC 骨組のほうが変形が小さいものの，2 層では同程度の変形であり，3 層では置
くだけ SC 骨組のほうが変形が大きくなっている．置くだけ SC 骨組では SC 柱脚と置
くだけの柱脚を併用しており，特定層への変形集中の緩和が置くだけの柱脚によって
なされたと言える．なお特定層個別ではなく骨組全体に対する変形を比較するために
各層での最大層間変形の総和を考えてみると，標準波 0.5m/s では SC 柱脚と置くだけ
の柱脚を併用した置くだけ SC 骨組のほうが 10%程度小さくなっている．一方標準波






3 story 2 story 1 story 3 story 2 story 1 story
(a) (b)
Fig. 8.3 Analysis result for 3 story frame maximum story drift: 
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 固定柱脚と SC 柱脚を比較すると，全般的に固定柱脚を使っている骨組のほうが SC





 図 8.4 に 3 層骨組での各地震動に対する解析結果を示す． 
 まず標準波 0.5m/s での 3 層結果を除くすべての場合において，残留層間変形は SC
骨組において最小になっている． 
 固定柱脚を用いた骨組では，標準波 0.5m/s では固定柱脚と置くだけの柱脚を併用し
た置くだけ固定骨組のほうが固定骨組よりも 20%程度残留層間変形が小さい．しかし




 SC 柱脚を用いた骨組では，SC 柱脚だけの SC 骨組のほうが SC 柱脚と置くだけの柱
脚を併用した置くだけ SC 骨組と比べて変形は小さい．置くだけ SC 骨組をその他の骨
組と比較検討すると，1 層では固定柱脚を用いた固定骨組，置くだけ固定骨組と比べ
変形が 1/3 以下に収まっている．しかしながら 2 層では固定骨組，置くだけ固定骨組
とほぼ同じ程度の変形が生じており，3 層では固定骨組，置くだけ固定骨組の 2 倍程
度の大きな変形が生じている．これは置くだけの柱脚を使用した柱の柱頭およびその
上層に損傷が集中し，外柱にのみ導入した SC 柱脚では骨組全体の残留変形を引き戻 
 
 







3 story 2 story 1 story
(a) (b)
Fig. 8.4 Analysis result for 3 story frame residual story drift: 
(a) Design for 0.5 m/s; (b) Design for 1.0 m/s









 - 159 -
すことができなかったためである．またその他に，置くだけの柱脚を用いた置くだけ
固定骨組，置くだけ SC 骨組では，前述のように最大層間変形が上層部まで均等に分




 このように 3 層骨組では，置くだけの柱脚を用いることで，それを用いない骨組と
比較すれば，最大層間変形は 10%～20%小さくすることが可能である．しかしながら
残留層間変形は，地震動が小さい場合（標準波 0.5m/s）には若干低減することができ




8.4 2 層骨組の時刻歴応答解析結果 
8.4.1 最大層間変形 





 SC 柱脚を用いた SC 骨組と置くだけ SC 骨組では，両地震動において 1 層，2 層と













2 story 1 story 2 story 1 story
Maximum story drif t (rad) Maximum story drif t (rad)
(a) (b)
Fig. 8.5 Analysis result for 2 story frame maximum story drift:
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で置くだけ SC 骨組のほうが SC 骨組よりも変形が大きくなることを考えると，2 層の
ほうが変形は緩和されており置くだけの柱脚の利用は有効である． 
固定柱脚を用いた置くだけ固定骨組と SC柱脚を用いた置くだけ SC骨組を比較すると，




 図 8.6 に 2 層骨組での数値解析結果を示す． 
 SC 柱脚の SC 骨組が標準波 0.5m/s の 2 層を除くすべての場合において残留層間変形
は最小になっている．他の骨組と比較すると SC 骨組の残留変形低減効果は標準波
1.0m/s の 1 層で特に大きい．大きな地震動に対して特に 1 層の残留変形低減効果が大
きいこの傾向は，3 層骨組での解析結果や 3 章における解析結果と一致する． 
 固定柱脚を用いている固定骨組と置くだけ固定骨組を比較すると，両地震動ともに
置くだけ固定骨組の方が残留層間変形は約 20%小さくなっている．これは 3 層骨組の
標準波 0.5m/s の時と同じ傾向である． 
 SC 柱脚を用いた SC 骨組と置くだけ SC 骨組では，置くだけの柱脚を併用した置く
だけ SC 骨組のほうが特に標準波 1.0m/s において変形は 2 倍程度に増大している場合
もある．ただし固定柱脚を用いた固定骨組，置くだけ固定骨組と比較すると置くだけ
SC 骨組でもそれらよりは残留変形が小さくなっており，特に 1 層では残留変形は 1/3
程度に抑えられている． 
 














2 story 1 story 2 story 1 story
Residual story drif t (rad) Residual story drif t (rad)
(a) (b)
Fig. 8.6 Analysis result for 2 story frame residual story drift: 
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間変形に関しては，SC 柱脚を使う場合には置くだけの柱脚と併用しない方が残留層間
変形は小さくなるものの，SC 柱脚と置くだけの柱脚を併用した場合でも固定柱脚を使
用した骨組と比べると 1/3 程度に残留層間変形が低減している． 








1.  3 層骨組の場合，固定柱脚，SC 柱脚どちらの場合も置くだけの柱脚を併用するこ
とで 1 層の最大層間変形は低減することが可能である．しかしながら，2 層では
最大層間変形の低減は見込まれず，3 層では逆に変形が増大する傾向を示した． 





3.  2 層骨組の場合，固定柱脚，SC 柱脚どちらの場合にも置くだけの柱脚を併用する
ことで，特に 1 層において最大層間変形を低減する（約 20%）ことが可能である．
2 層では最大層間変形には差は見られないが，建物全体として見たときに置くだ
けの柱脚を用いることで最大層間変形が低減されたことになる． 








低層の 2 層骨組においては，適切な補強を 1 層柱と柱脚に施した上で置くだけの柱脚
を各柱脚と併用することで，最大層間変形を低減しつつ，残留層間変形をも低減する





響，日本建築学会構造系論文集，第 496 号，pp.113-118，1997.6． 
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て，特に柱脚に SC を付与する機構の開発を中心に研究を進めた． 
本研究の端緒として，まず第 2 章では本論で指標として取り上げる残留変形の許容
値を，さまざまな分野を対象とした文献調査と実測調査の両面から明らかにした．第
3 章では SC を付与した柱脚（SC 柱脚）による鋼構造骨組全体に対する残留層間変形
低減効果を，時刻歴応答解析によって明らかにした．解析結果を背景に，第 4 章で SC
柱脚を実現するための新柱脚機構を考案し，その性能を静的漸増繰返し載荷実験によ
って明らかにした．実験結果をもとに考案した SC 柱脚の性能評価法を提案し，本柱









ルタルの動摩擦性状を振動台実験によって明らかにした．第 8 章では第 6 章から第 7
章の研究結果をふまえて，置くだけの柱脚の使用方法のひとつとして，SC 柱脚との併









のいずれからみても許容残留変形は約 0.005rad である． 
鉄骨造 5 階建て建物の実測調査では，床に関しては，局所的には本論で提案する許








量 0.005rad を裏付ける結果である． 
 
セルフセンタリング機構の導入による鋼構造骨組の残留変形低減効果 






解析の結果 3 層骨組の場合，最大変形総和を最小にする SC 柱脚の離間耐力とダン




柱全塑性モーメントに対して 0.6 倍と 0.3 倍において最小になる．この SC 柱脚を他の
条件（固定柱脚・露出柱脚・SC 柱梁接合部）と比較すると，残留変形が非常に小さい
SC 柱梁接合部に対しては 5 倍程度大きいものの，固定柱脚や露出柱脚と比べて 50%
以上の残留変形低減が見られる．またこの場合には，すべての地震動に対して各層に
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 前章の結果を受けて SC 柱脚を実現するための新柱脚を開発し，その性能評価のた
めに静的載荷実験した．提案した SC 柱脚は初期張力を導入した PC 鋼棒と鋼製ダンパ
ーを用いてフラッグ型履歴を柱脚に付与している．設計上部材回転角 0.04rad まで鋼
製ダンパー以外の全部材は弾性に留まるように部材を選定している． 
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0.03rad 載荷後の残留柱脚回転角は 0.0015rad 未満と許容残留変形の 1/3 以下に収まっ












0.27 であり，すべりを複数回経験することで増大し，最終的には 0.4 程度に収束する
ことがわかった．このことから SC 柱脚部のせん断抵抗の安定性が明らかになった．
また鋼とモルタルの静止摩擦係数は，最初 0.5 程度であり，すべりを複数回経験する
























一方で 2 層骨組では，特に SC 柱脚と置くだけの柱脚を併用することで，SC 柱脚の
みの場合と比べて最大層間変形は 1 層 2 層ともに 20%程度低減することが可能であっ
た．残留層間変形に関しては，地震動が小さい標準波 0.5m/s では置くだけの柱脚の併




このように 2 層骨組においては，置くだけの柱脚と SC 柱脚を併用することで，最
大層間変形を SC 柱脚だけを使う場合と比べると抑制しつつ，残留層間変形を固定柱
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